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RÉSUMÉ 
La province du Québec est située dans une région stable de la plaque tectonique nord-
américaine, mais comporte quelques zones ayant une activité sismique importante. Bien 
qu'il soit maintenant reconnu que la maçonnerie non armée est vulnérable aux tremble-
ments de terre, plusieurs bâtiments de maçonnerie non armée abritent des infrastructures 
critiques et ont été construits avant l'apparition des normes sismiques modernes. 
Ce projet de recherche vise à mieux connaître le comportement sismique de la maçonnerie 
non armée et s'inscrit dans un programme national pour l'évaluation et la réhabilitation 
sismique des infrastructures critiques. La contribution de ce projet est un ouvrage de 
référence pour les travaux à venir concrétisé par la réalisation de trois volets. 
Le premier volet consiste en une revue de littérature sur le comportement sismique de la 
maçonnerie non armée. Un portrait de la maçonnerie, des effets du temps et des différents 
types d'ouvrage de maçonnerie est d'abord tracé. Ensuite, une attention particulière est 
portée à la description des modes de rupture. Finalement, une revue des facteurs influen-
çant la performance sismique des murs de maçonnerie est réalisée sous un nouvel angle, 
soit suivant quatre propriétés principales : rigidité, résistance, capacité de déformation et 
capacité de dissipation d'énergie. Les chargements en-plan et hors-plan des murs de maçon-
nerie avec et sans cadre sont discutés séparément. Il y a des similitudes de comportement 
entre un mur sans cadre et un mur de remplissage. 
Le deuxième volet consiste à évaluer expérimentalement le comportement cyclique en-plan 
d'un mur de remplissage de maçonnerie de tuiles structurales d'argile dans un cadre d'acier. 
Le montage expérimental représente un mur de soutien extérieur au premier étage d'un 
bâtiment scolaire typique des années 1950 au Québec. Son élaboration est basée sur l'étude 
d'inventaires de structures pour l'évaluation de la vulnérabilité. Les résultats obtenus 
sont analysés selon la rigidité, la résistance, la capacité de déformation et la capacité de 
dissipation d'énergie du montage expérimental. Des essais de caractérisation sont aussi 
réalisés pour déterminer la résistance en compression, le module élastique et le coefficient 
de Poisson de la maçonnerie. Contrairement aux résultats de caractérisation, le montage 
expérimental a démontré une réserve de capacité après fissuration de la maçonnerie. 
Le troisième volet vise à valider la capacité de l'élément maçonnerie du logiciel Seis-
moStruct à prédire la réponse de spécimens expérimentaux de murs de remplissage de 
maçonnerie. Cet élément, développé par Crisafulli, est basé sur le concept de bielle équiva-
lente souvent utilisé pour modéliser les murs de remplissage. Les données expérimentales 
obtenues dans ce projet et un projet similaire sont utilisées pour vérifier si l'élément de 
Crisafulli, paramétré rationnellement, pourrait être utilisé dans la pratique lors de l'éva-
luation sismique d'un bâtiment. La méthodologie utilisée n'a pas permis d'obtenir des 
prédictions satisfaisantes. 
Mots-clés : Comportement sismique, maçonnerie non armée, essai cyclique en-plan, mur 
de remplissage, tuile structurale d'argile, analyse numérique, province de Québec. 
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ABSTRACT 
The province of Quebec, in Canada, is located in a stable région of the North American 
tectonic plate. But some zones are seismically active. Moreover, Montréal City has the 
second highest urban seismic risk in Canada. Although it is now recognized that unre-
inforced masonry (URM) is vulnérable to earthquakes, many URM buildings are critical 
infrastructures built before provisions were made for seismic loading. 
A research project has been undertaken to improve understanding of unreinforced masonry 
seismic behaviour. It is part of the Canadian Seismic Research Network (CSRN) for the 
seismic évaluation and rehabilitation of critical infrastructures. This research project, 
consisting of three main parts, is a reference document to be used in future research work. 
The first part consists of a review of literature on the seismic behavior of unreinforced 
masonry, specifically on masonry, the effects of time, and various types of masonry works. 
Next, spécial attention is devoted to the description of failure modes. Finally, a review 
of factors influencing the seismic performance of masonry walls is carried out by using 
the following four spécifié properties: stiffness, strength, déformation capacity and energy 
dissipation capacity. The in-plane and out-of-plane loadings of masonry walls with and 
without frames are discussed separately. There are some behaviour similarities between a 
wall without a frame and an infill wall. 
The second part consists of the experimental évaluation of the in-plane cyclic behavior 
of a steel frame infilled with structural clay tile masonry wall that is représentative of 
a first fioor external back wall of a typical school built in Quebec in the 1950's. Its 
development is based on structural inventories for vulnerability assessment. Results are 
analyzed according to stiffness, strength, déformation capacity and energy dissipation 
capacity of the experimental specimen. Some characterization testing has been done to 
determine properties of masonry such as compressive strength, modulus of elasticity and 
Poisson's ratio. Unlike the characterization results, the experimental wall has shown a 
reserve capacity after masonry cracking. 
The third part aims to validate the capacity of the SeismoStruct's masonry model to 
predict the experimental response of infill walls specimens. This model, developed by 
Crisafulli, is based on the équivalent strut concept often used for infill wall modélisation. 
Experimental data obtained in this project and a similar project are used to verify whether 
this model could be used in practice with rational settings for the seismic évaluation of a 
building. The methodology used did not yield satisfactory prédictions. 
Keywords: Seismic behavior, unreinforced masonry, in-plane cyclic test, infill wall, struc-
tural clay tile, numerical analysis, Province of Quebec. 
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CHAPITRE 1 
INTRODUCTION 
1.1 Mise en contexte 
Plus de 75% du risque sismique urbain au Canada est concentré dans 6 villes (voir fi-
gure 1.1). Vancouver, Victoria, Montréal, Ottawa/Gatineau, Toronto et Québec abritent 
les 2/3 de la population du Canada et sont les six plus grandes villes du Canada. Notons 
que trois de ces six villes se retrouvent dans la province du Québec. 
Figure 1.1 Distribution du risque sismique urbain au Canada [Adams et al, 
2002]. 
Bien que situé dans une région stable de la plaque tectonique nord-américaine, le Québec 
comporte quelques zones ayant une activité sismique importante, notamment la région 
de Chalevoix-Kamouraska et la région du Témiscamingue. Ainsi, si les tremblements de 
terre ne sont pas fréquents au Québec, il arrive pourtant que des tremblements de terre 
majeurs y surviennent [Lamontagne et al, 2007]. Les plus récents sont ceux de Charlevoix-
Kamouraska en 1925 (Mw6,2), du Témiscamingue en 1935 (Mw6,l) et du Saguenay en 
1988 (Mw 5,9). Ressentis au Québec, il y a aussi ceux des Grands Bancs de Terre-Neuve 
en 1929 (Mw6,2) et de Cornwall en Ontario en 1944 (Mw5,6). 
La maçonnerie non année est parmi les types de constructions les plus répandus au centre 
des villes et dans les vieux quartiers [Bruneau et Lamontagne, 1994; Lefebvre, 2004]. Aussi, 
plusieurs bâtiments de maçonnerie non armée abritent des infrastructures d'une grande 
importance ou ont besoin d'être opérationnels après un désastre pour rassembler et aider 
la population [Bruneau, 1994b]. 
Ottown/Hull 
1 
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Or, il a été constaté que la maçonnerie non armée ne se comporte pas bien face aux efforts 
sismiques. Des briques ou des blocs s'écaillent et tombent, des murs se fissurent. Il y a 
aussi des cheminées, des murs, des parapets et des revêtements extérieurs qui s'effondrent. 
Devant le mauvais comportement de la maçonnerie non armée lors de tremblements de 
terre et les dégâts importants qui en résultent, l'usage structural de la maçonnerie non 
armée est interdit de plus en plus par les gouvernements. À titre d'exemple, la Californie 
(États-Unis) l'interdit depuis 1933 [Bruneau, 1995] et la Nouvelle-Zélande depuis 1965 
[Ingham, 2008]. Pour sa part, le gouvernement du Canada reconnaît le risque et l'inter-
dit depuis 1973 [Bruneau, 1995]. Notons que c'est aussi à cette époque que parurent les 
premières normes sismiques canadiennes modernes. 
Bien qu'aucune victime n'ait été rapportée en lien direct avec un tremblement de terre au 
Québec, il existe une possibilité que des effondrements de maçonnerie non armée soient la 
cause de pertes de vie dans un futur tremblement de terre de magnitude égale ou supérieure 
à celui de 1988. Par exemple, si le tremblement de terre du Saguenay s'était produit quatre 
heures plus tôt, soit vers 14h46, le mur de maçonnerie qui s'est partiellement effondré près 
de la piscine d'une polyvalente (voir les figures 1.2 et 1.3) aurait pu tuer des enfants. 
Un réseau de recherche stratégique canadien a été créé en octobre 2008 et est financé par 
le Conseil de recherches en sciences naturelles et en génie du Canada (CRSNG) [Mitchell, 
2010]. Le Réseau canadien pour la recherche parasismique (RCRP) regroupe vingt-six 
chercheurs répartis dans huit universités à travers le Canada et vise à réduire le risque 
sismique urbain au Canada. Les trois thèmes abordés par ce programme de recherche 
sont : l'évaluation du risque, l'évaluation de la vulnérabilité et l'atténuation du risque. 
Dams le deuxième thème du programme de recherche du RCRP, il y a le thème 2.2 qui 
Figure 1.2 Blocs tombés du haut 
d'un mur de remplissage maçonne-
rie près de la piscine dans la po-
lyvalente Dominique Racine à Chi-
coutimi, Qc [Mitchell et al., 1990]. 
Figure 1.3 Rupture du haut d'un 
mur de remplissage de maçonnerie 
près de la piscine dans la polyva-
lente Dominique Racine à Chicou-
timi, Qc [Mitchell et al., 1990]. 
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aborde le risque sismique relié à la maçonnerie non armée dans les bâtiments. Le produit 
des recherches servira à l'élaboration d'un guide pour l'évaluation et la réhabilitation des 
infrastructures critiques. 
1.2 Problématique 
Le problème avec la maçonnerie non armée concerne particulièrement la maçonnerie non 
structurale et les bâtiments qui ont été conçus avant l'apparition des normes sismiques 
en négligeant la contribution structurale de la maçonnerie. Rappelons qu'il était courant 
pour l'ingénieur de négliger la contribution structurale de la maçonnerie lors de l'étape 
de conception. C'était une hypothèse simplificatrice basée sur le fait que la maçonnerie a 
un comportement fragile et devait donc fissurer et s'écrouler rapidement. On pensait que 
la maçonnerie aidait à la performance du bâtiment avant de s'écrouler, sans endommager 
le bâtiment. Après la rupture de la maçonnerie, le bâtiment devait se comporter comme 
prévu. Depuis, il a été démontré que cette croyance est fausse. 
Ce projet de recherche du Centre de recherche en génie parasismique et dynamique des 
structures (CRGP) fait partie du deuxième volet du thème 2.2 du RCRP, soit l'analyse et 
l'expérimentation pour évaluer le niveau de performance requis pour prévenir la rupture 
des bâtiments de maçonnerie non armée lors d'un tremblement de terre. 
L'idée derrière une procédure d'évaluation sismique est de s'assurer que la structure étudiée 
puisse résister à un tremblement de terre avec une certaine performance. Si la structure ne 
performe pas adéquatement, il faut procéder à des travaux de réhabilitation. L'évaluation 
sismique d'un ou plusieurs bâtiments repose souvent sur un modèle analytique pour prévoir 
la capacité du bâtiment. Qui dit capacité dit prévision du mode de rupture à une contrainte 
maximale et de la déformation correspondante. Le calcul peut être fait manuellement s'il 
est très simple ou numériquement s'il est plus complexe. De plus, ce modèle doit être 
adapté au contexte local pour être adéquat. 
Réaliser une bonne évaluation sismique est primordial pour déterminer les travaux de réha-
bilitation requis. C'est autant une question de sécurité civile qu'une question économique 
ou sociale. Ceci dit, voici trois constatations qui ressortent de la littérature consultée. 
Premièrement, la recherche sur le comportement sismique de la maçonnerie non armée 
se fait depuis plus de 50 ans, mais c'est encore un matériau moins connu, au niveau 
scientifique, que l'acier ou le béton. Beaucoup d'essais expérimentaux ont été réalisés (murs 
porteurs, murs non porteurs, chargement en-plan, chargement hors-plan, maçonnerie de 
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briques, de blocs de béton, de tuiles structurales ou de pierre, mur d'une ou plusieurs 
épaisseurs) avec une variété de paramètres étudiés. Cependant, il est relativement rare 
de trouver des références qui analysent les résultats de ces essais d'un point de vue de 
performance sismique. 
Deuxièmement, les essais présentés dans la littérature ont été réalisés sur des montages 
représentatifs des réalités locales. Malheureusement, il n'y a que quelques cas où la réalité 
locale en question était spécifiquement canadienne ou québécoise. C'est un problème pour 
la validité d'un modèle analytique pour évaluer les structures du Canada. 
Troisièmement, les résultats expérimentaux sont comparés généralement avec la prédiction 
d'un modèle numérique ou d'une équation. Cependant, puisque ces méthodes analytiques 
sont souvent basées sur des résultats expérimentaux uniques, elles manquent de précision 
pour des cas différents. Les chercheurs ont donc tendance à présenter une nouvelle méthode 
ou à modifier une méthode existante pour obtenir une meilleure correspondance avec leurs 
résultats. Plusieurs modèles numériques et équations ont été et sont encore proposés. C'est 
un indice que les méthodes analytiques existantes pour évaluer la capacité des ouvrages 
de maçonnerie ne sont probablement pas assez fiables et polyvalentes pour être utilisées 
dans un contexte d'évaluation sismique. 
1.3 Orientation du projet de recherche 
Ce projet de recherche vise à mieux connaître le comportement sismique de la maçonnerie 
non armée, particulièrement pour les constructions du Québec. Il s'agit du deuxième projet 
portant sur la maçonnerie non armée au sein du CRGP (voir Paquette, 2011). 
D'abord, on propose de réaliser une revue de littérature sous un nouvel angle, soit en 
ciblant les facteurs pouvant influencer le comportement sismique de la maçonnerie non 
armée sous chargements en-plan et hors-plan. La rigidité et la résistance des ouvrages de 
maçonnerie sont déjà bien analysées dans la littérature. Ce n'est pas le cas de la capacité de 
déformation et de dissipation d'énergie qui ont pourtant un impact réel sur la performance 
sismique d'une structure. 
Le comportement sismique de la maçonnerie est un sujet vaste (matériau et propriétés, 
plusieurs types de murs, comportement sous sollicitation latérale longitudinale et trans-
versale, prédiction de la capacité et du déplacement, réhabilitation). Même si on souhaite 
avoir une revue de la littérature la plus exhaustive possible pour servir de point de départ 
aux autres travaux de recherche sur la maçonnerie au sein du CRGP, des limites ont dû être 
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imposées. Ainsi, l'analyse des essais pour déterminer les propriétés de la maçonnerie, les 
techniques de réhabilitation, la prédiction de capacité de même que le code de maçonnerie 
canadien CSA S304 sont des aspects qui ne sont pas abordés. 
Dans un deuxième temps, on propose de faire une étude expérimentale sur un mur de ma-
çonnerie non armée typique des écoles du Québec. L'étude d'inventaires a permis de mettre 
en évidence que plusieurs bâtiments au Québec, particulièrement des écoles construites 
avant l'apparition des normes sismiques canadiennes, sont constitués de murs de rem-
plissage de maçonnerie. Bien que considéré comme un élément non structural, ce type 
d'ouvrage peut limiter la performance du bâtiment complet. Pour restreindre l'ampleur de 
ce projet de recherche, le montage expérimental sera soumis uniquement à un chargement 
cyclique parallèle au plan du mur. 
Le matériau de remplissage le plus inventorié est la tuile structurale d'argile. Il se trouve 
qu'il y a peu d'essais dans la littérature sur les murs de remplissage de maçonnerie de tuile 
structurale d'argile. 
Finalement, on propose de profiter des données expérimentales obtenues dans ce projet 
et un autre projet semblable pour évaluer un modèle numérique existant. De nos jours, 
l'usage des modèles numériques est très répandu dans la pratique. Le modèle développé 
par Crisafulli (1997) pour représenter le comportement global d'un mur de remplissage 
de maçonnerie a été retenu. C'est un modèle relativement simple qui devrait être rapide 
d'application lors d'une analyse. Si sa prédiction est fiable, il pourrait donc être utilisé dans 
la pratique lors de l'évaluation sismique d'un bâtiment constitué de murs de remplissages. 
Trop peu d'exemples d'utilisation de ce modèle ont été trouvés dans la littérature pour 
tirer une conclusion sur la validité de sa prédiction dans le contexte d'une évaluation 
sismique. L'interrogation porte particulièrement sur le choix des valeurs à attribuer aux 
différents paramètres. À ce jour, aucune méthode rationnelle complète ne semble avoir été 
établie pour déterminer la valeur à attribuer à chaque paramètre de l'élément maçonnerie 
de Crisafulli. 
Les objectifs de ce projet de recherche sont les suivants : 
1. Faire la revue des facteurs influençant le comportement sismique de la maçonnerie 
non armée. 
2. Élaborer un montage expérimental représentatif de ce qui se retrouve souvent dans 
les écoles du Québec avec maçonnerie non armée. 
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3. Caractériser expérimentalement le comportement du montage sous un chargement 
cyclique en-plan. 
4. Valider la capacité du modèle de Crisafulli, paramétré rationnellement, à prédire la 
réponse de spécimens expérimentaux de murs de remplissage de maçonnerie. 
1.4 Plan du mémoire 
Ce mémoire de recherche se développe comme suit. Le chapitre 2 présente la revue de 
littérature effectuée dans le cadre de ce projet de recherche. Le chapitre 3 résume les étapes 
suivies pour l'élaboration du montage expérimental. Le chapitre 4 décrit le programme 
expérimental alors que le chapitre 5 présente les résultats expérimentaux obtenus et leur 
analyse. Le chapitre 6 relate les différentes analyses numériques réalisées avec l'élément 
maçonnerie développé par Crisafulli. Finalement, le chapitre 7 constitue la conclusion de 
ce projet de recherche. 
Une extension de la revue de littérature préliminaire concernant respectivement les diffé-
rentes unités de maçonnerie et les mortiers est présentée en annexes A et B. Un survol 
de leur évolution est aussi tracé. L'annexe C illustre quelques photos prises lors de la 
construction du montage expérimental. Quant aux annexes D et E, elles contiennent res-
pectivement une description de l'élément maçonnerie de Crisafulli et un résumé de la 
théorie de la bielle équivalente souvent utilisée pour modéliser un mur de remplissage de 
maçonnerie. 
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REVUE DE LITTÉRATURE 
Ce chapitre présente la revue de littérature réalisée dans le cadre de ce projet de recherche 
sur le comportement sismique de la maçonnerie non armée. D'abord, un bref aperçu est 
donné de ce qu'est la maçonnerie en tant que matériau de construction, des effets du 
temps et des types d'ouvrages de maçonnerie. Ensuite, les constructions les plus courantes 
au Québec sont identifiées à partir d'inventaires de structures. Finalement, une attention 
particulière, est portée à la description des modes de rupture et la revue des facteurs 
influençant la performance sismique des murs de maçonnerie non armée, avec et sans 
cadre les ceinturant. Cette dernière section constitue la réalisation du premier objectif de 
ce projet de recherche. 
2.1 La maçonnerie 
Depuis plusieurs millénaires, la maçonnerie est utilisée par les constructeurs. Ce maté-
riau se retrouve sous forme de palaces, de temples, de pyramides, d'arches, de voûtes, de 
forteresses, de cathédrales et de maisons. La popularité de la maçonnerie s'explique par 
l'accessibilité, la robustesse en compression, la durabilité et la richesse de couleur et de 
texture de ce matériau qui est peu couteux et simple à utiliser [Allen et Lano, 2003]. 
2.1.1 Le matériau 
La maçonnerie est un matériau poreux et perméable à l'humidité qui est reconnu depuis 
longtemps pour sa propriété de protection incendie. Les unités de maçonnerie peuvent 
être de pierre (découpées dans la roche ignée, sédimentaire ou métamorphique), d'argile 
(briques ou tuiles moulées et cuites) ou de béton (briques ou blocs vibrés et mûris en 
moules). Ces unités sont liées entre elles par du mortier composé de chaux hydratée, de 
sable, d'eau et, plus récemment, de ciment Portland. Les propriétés du mortier telles que 
l'ouvrabilité, la résistance en compression et la résistance d'adhésion du mortier dépendent 
particulièrement des proportions des composants. 
Pour plus de renseignements sur les unités de maçonnerie et le mortier qui composent 
la maçonnerie, le lecteur peut consulter les annexes A et B où l'évolution historique, les 
matériaux, les principales propriétés et la maintenance sont abordés. 
7 
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2.1.2 Les effets du temps 
Il est reconnu qu'un ouvrage bien conçu, bien construit et bien entretenu peut être durable. 
Malgré la grande variété de mortiers et d'éléments de maçonnerie, il est possible d'identifier 
les facteurs influençant la durabilité de la maçonnerie (voir les annexes A et B). En résumé, 
la durabilité de la maçonnerie de pierres est influencée par son contenu en silice et sa 
porosité. Pour la maçonnerie d'argile, c'est surtout la composition de l'argile et sa porosité 
après cuisson. Pour la maçonnerie de béton, c'est surtout la résistance en compression et 
la porosité qui sont importantes. Pour les mortiers, c'est la qualité de mise en oeuvre et la 
porosité. La porosité est un facteur récurrent. En effet, dans un état de saturation des pores, 
l'expansion de l'eau par le gel ou la cristallisation des sels et sulfates peut endommager 
le matériau. Si les pores ne sont pas saturées, les espaces vides peuvent absorber ces 
expansions librement, sans créer de contraintes dans le matériau et l'endommager. 
Il va sans dire que les conditions d'exposition sont plus agressives à l'extérieur qu'à l'inté-
rieur. Par conséquent, il y a moins de probabilités de dégradation pour un ouvrage situé 
à l'intérieur. Par contre, il est difficile d'évaluer dans quelle mesure le temps influence 
la dégradation des propriétés de la maçonnerie car il y a un manque de données. Cela 
dit, regardons tout de même la différence entre des unités de maçonnerie produites il y a 
plusieurs années et d'autres produites plus récemment. 
Des tuiles structurales fabriquées récemment ont montré une résistance en compression 
supérieure à celle de tuiles similaires plus vieilles [Flanagan et al., 1993b]. Il a été établi 
que des tuiles de 1990 étaient au moins deux fois plus résistantes que des tuiles fabriquées 
70 ans plus tôt (lieux de fabrication probablement différents) et approximativement 50 % 
plus résistantes que des tuiles fabriquées 50 ans plus tôt et extraites d'un bâtiment en 1990 
(lieux de fabrication probablement similaires). L'hypothèse pour expliquer cette différence 
est que les processus de mouture et de cuisson de l'argile ont été améliorés. 
2.1.3 Les types d'ouvrages de maçonnerie non armée 
De façon générale, les deux principaux types d'ouvrages de maçonnerie non armée sont les 
murs porteurs et les murs non-porteurs [Allen et Lano, 2003; Beall, 1993; IMQ, 1990]. Les 
premiers sont structuraux au sens qu'ils transfèrent les charges verticales, incluant leur 
poids propre, et les charges latérales. Les seconds sont considérés comme non structuraux. 
Les murs porteurs prennent la forme d'un mur plein ou d'un mur creux. Le mur plein 
peut avoir une ou plusieurs épaisseurs, être construit avec un ou plusieurs types de ma-
çonnerie. Souvent, le mur plein est construit avec de la brique, des tuiles structurales, des 
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blocs de béton, de la pierre ou des combinaisons (tuile/brique, brique/bloc, bloc/pierre, 
brique/pierre). Le mur creux est composé de deux murs espacés et attachés structurale-
ment l'un à l'autre de façon à réagir solidairement aux efforts. Souvent, le mur creux est 
construit avec de la brique, des tuiles structurales, des blocs de béton ou de la pierre. 
L'espace a pour but d'améliorer l'isolation thermique de l'ouvrage et d'offrir une barrière 
à la pénétration de l'eau. D'après Beall (1993), cet espace doit être d'au moins 50 mm. 
Toutefois, d'après l'Institut de la maçonnerie du Québec (1990), le mur creux au sens strict 
du terme est rarement utilisé et l'espacement des murs ne doit pas excéder 110 mm. 
Les murs non-porteurs prennent la forme d'un mur à placage, d'une partition ou d'un mur 
de remplissage. Le mur à placage ( veneer wall) est la combinaison d'un placage ( veneer) 
fixé à un mur de soutien. Comme pour le mur creux, les deux murs sont séparés par un 
vide. Cependant, contrairement au mur creux, la fixation entre les deux composants du 
mur à placage n'est pas structurale. Le placage est un mur de maçonnerie distinct, rela-
tivement mince, construit généralement avec une seule épaisseur de maçonnerie, souvent 
de la brique, mais ça peut être aussi des blocs de béton ou de la pierre. Le mur de soutien 
peut être un mur porteur ou un mur de remplissage. Quant au mur de partition, c'est sou-
vent une cloison intérieure pour séparer l'espace ou bloquer le feu, la fumée et/ou le son. 
Généralement, le mur de partition a une seule épaisseur de tuiles structurales ou de blocs 
de béton. Finalement, le mur de remplissage ( infill panel) est, comme son nom l'indique, 
construit à l'intérieur d'un cadre d'acier ou de béton pour remplir l'espace. 
Il ne faut pas confondre le mur de remplissage avec le mur de maçonnerie confinée. L'ap-
parence d'une construction d'ossature de béton avec murs de remplissage est similaire à 
celle d'une construction de murs de maçonnerie confinés par du béton. Cependant, la sé-
quence de construction (illustrée à la figure 2.1) et le mécanisme de résistance aux charges 
verticales et horizontales sont différents. Généralement, dans les ouvrages de maçonnerie 
confinée, il y a moins d'armatures et les sections des éléments de béton sont plus petites. 
Il est à noter que l'étude du mur de maçonnerie confinée, ou maçonnerie chaînée, ne fait 
pas partie de ce projet. 
En résumé, les murs de maçonnerie peuvent se regrouper en quatre catégories : 
1. le mur porteur 
2. le placage 
3. le mur de partition 
4. le mur de remplissage 
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Figure 2.1 Comparaison de la séquence de construction pour les murs de ma-
çonnerie confinée (à gauche) et les murs de remplissage (à droite) [Brzev, 2010]. 
2.2 Les constructions courantes au Québec 
Il est possible d'avoir un aperçu des constructions les plus courantes au Québec en regar-
dant le résultat de trois inventaires réalisés au Québec. Chaque structure inventoriée est 
associée à un type de structure en recoupant au mieux les informations disponibles et les 
quinze classes typologiques décrites dans le Manuel de sélection des bâtiments en vue de 
leur évaluation sismique [CNRC, 1993]. Ces types de structures, ainsi que leurs acronymes 
sont énumérés au tableau 2.1. 
Le premier inventaire a été réalisé par Lefebvre (2004) dans le Vieux-Montréal. Le sec-
teur du Vieux-Montréal, quartier historique depuis 1964, est situé près du centre-ville de 
Montréal dans la province de Québec, au Canada. Sur les 450 bâtiments construits avant 
1930, 89 ont été inventoriés à partir de relevés photographiques, de différents documents 
historiques et de dessins structuraux. Le choix des bâtiments à inventorier est basé sur la 
facilité d'obtention d'informations de façon à ce que la proportion de bâtiments en fonction 
de l'âge et du nombre d'étages soit semblable à celle de l'ensemble du bâti de l'arrondis-
sement. Les bâtiments étudiés ont été classés selon leur année de construction, le nombre 
d'étages, le matériau principal de la structure et l'usage. Au niveau du matériau de la 
structure, 44% des bâtiments inventoriés sont construits avec de la maçonnerie (MNA), 
40% sont construits en acier (surtout AMR, un peu de OCA et AMB) et le 16% restant 
est séparé également entre des constructions de béton armé (BMR) et de bois (PPB). Les 
acronymes utilisés sont explicités au tableau 2.1. 
Le deuxième inventaire a été réalisé en collaboration avec la ville de Québec dans le 
cadre de la présentation d'une méthode indicielle pour calculer des indices de vulnérabilité 
sismique [Karbassi et Nollet, 2008]. La distribution des types de bâtiments inventoriés 
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Tableau 2.1 Liste des types de structure selon le matériau principal, avec acro-
nyme français (anglais) [CNRC, 1993]. 
Matériau Description du type de structure Acronyme 
Bois Ossature légère en bois 
Poteaux et poutres en bois 
OLB (WLF) 
PPB (WPB) 
Acier Ossature en acier résistant aux moments 
Ossature contreventée en acier 
Ossature légère en acier 
Ossature en acier avec murs de cisaillement en béton 
Ossature en acier avec murs de remplissage de 
maçonnerie travaillant en cisaillement 
OAM (SMF) 
OCA (SBF) 
OLA (SLF) 
AMB (SCW) 
AMR (SIW) 
Béton Ossature de béton résistant aux moments 
Murs de béton travaillant en cisaillement 
Ossature de béton avec murs de remplissage de 
maçonnerie travaillant en cisaillement 
Ossature en béton préfabriqué 
Murs en béton préfabriqué 
OBM (CMF) 
MBC (CSW) 
BMR (CIW) 
OBP (PCF) 
MBP (PCW) 
Maçonnerie Murs porteurs en maçonnerie armée avec platelages 
en bois ou en métal 
Murs porteurs en maçonnerie armée avec 
diaphragmes en béton 
Bâtiments à murs porteurs en maçonnerie non armée 
MAL (RML) 
MAB (RMC) 
MNA (URM) 
est plutôt variée et bien distribuée. En effet, douze des quinze classes typologiques sont 
présentes et il n'y a aucun pourcentage supérieur à 18% (AMR). Au niveau du matériau 
de la structure, 53 % des bâtiments ont une structure d'acier, 31 % une structure de béton, 
11 % de maçonnerie et 5 % de bois. 
Le troisième inventaire a été réalisé par Paquette (2011) et concerne spécifiquement les éta-
blissements d'une commission scolaire de la région du Centre-du-Québec dans la province 
de Québec, au Canada. Sur les 55 bâtiments recensés, 37 écoles primaires et secondaires ont 
été inventoriées par observation visuelle et consultation de dessins architecturaux. Ces bâ-
timents, construits entre 1930 et aujourd'hui, représentent une surface totale de 130 767 m2. 
Les bâtiments étudiés ont été classés selon leur année de construction, le nombre d'étages, 
le type de structure, le type de mur extérieur et le matériau des murs de partition et de 
remplissage. Au niveau de la structure, 50 % des bâtiments (en termes de surface) sont en 
béton (BMR), 30% sont en acier (surtout AMR, un peu de OCA, AMB et OAM), 17% 
sont en bois (OLB) et 3% en maçonnerie (MNA). 
En termes d'évolution des types de structure au Québec, on peut remarquer qu'il y a une 
forte diminution de maçonnerie non armée porteuse (MNA). Aussi, entre la révolution 
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industrielle et la Première Guerre mondiale, l'acier a prédominé. Depuis, le béton armé 
prend la relève. Au niveau du bois, la situation reste stable avec relativement peu de 
structures en bois. Finalement, plus spécifiquement pour les ouvrages avec maçonnerie, on 
peut constater qu'il y a plus de murs de remplissage que de murs porteurs. 
Soulignons qu'aucune information sur la fréquence des placages et des murs de partition 
de maçonnerie ne se retrouve dans ces inventaires puisque ces ouvrages ne sont pas struc-
turaux et ne sont donc pas identifiés par ce type d'inventaire. L'exception est l'inventaire 
réalisé par Paquette (2011) qui a relevé d'autres informations en plus. Ainsi, il semble y 
avoir plus de murs à placage que de murs porteurs à plusieurs épaisseurs pour les murs 
extérieurs. La majorité des partitions sont de maçonnerie non armée. 
2.3 Les modes de rupture de la maçonnerie non armée 
Les modes de rupture des murs de maçonnerie non armée sous chargement sismique 
peuvent être regroupés en trois catégories : le manque ou rupture d'ancrage, rupture 
en-plan (direction longitudinale) et rupture hors-plan (direction transversale). 
Naturellement, le mode de rupture d'un élément peut être une combinaison de ces catégo-
ries. Et cela est d'autant plus vrai qu'un tremblement de terre n'est pas unidirectionnel. 
Bruneau (1994b) explique justement que l'identification d'une rupture combinée est dif-
ficile à faire sur site après un tremblement de terre et que la rupture est généralement 
attribuée au seul effet des forces transversales. Par exemple, des efforts de cisaillement 
produisent la fissuration en-plan en forme de X d'un bout de mur entre deux ouvertures. 
Il en résulte une forme triangulaire en porte-à-faux fragilisée qui s'effondre hors-plan sous 
l'effet de mouvement supplémentaire. Pourtant, cette forme de rupture est habituellement 
catégorisée comme la rupture hors-plan du placage du mur de parement extérieur. 
2.3.1 Manque ou rupture d'ancrages 
Ce n'est pas parce que des ancrages sont présents qu'ils sont efficaces durant un trem-
blement de terre [Bruneau, 1994b; Bruneau et Lamontagne, 1994]. Certains peuvent être 
mal installés, en quantité insuffisante ou de mauvaise qualité. Lorsque présents dans les 
bâtiments de maçonnerie non armée, les ancrages sont de différents types et leur présence 
est souvent sans rapport avec des considérations sismiques. Leur rupture est donc probable 
en cas de tremblement de terre, avec les conséquences qui s'ensuivent. Le détail des modes 
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de rupture (ancrage en lui-même ou au point de connexion) varie selon le type d'ancrage 
utilisé, mais les dommages sont rarement attribués à la rupture des ancrages. 
En l'absence d'ancrages efficaces entre la structure et les murs extérieurs, ceux-ci sont re-
connus pour se comporter en porte-à-faux sur toute la hauteur du bâtiment. Les épaisseurs 
extérieures et les placages ont tendance à se séparer en premier du reste de la structure 
et à se comporter indépendamment durant un tremblement de terre. Il peut aussi arriver 
que les planchers/plafonds soient mal fixés aux murs de maçonnerie non armée. Dans ce 
cas, l'extrémité des solives et des poutres du système gravitaire se retrouve simplement 
appuyée sur les murs porteurs et transfère les forces de gravité et latérales par contact 
et friction. Cela peut entraîner une rupture du mur en flexion hors-plan ou une rupture 
globale par glissement des poutres/solives de leur support. 
Pour le mur de remplissage, les ancrages ou les connecteurs peuvent être de plusieurs types 
et influencent le comportement des murs de remplissage au niveau de l'interaction entre 
le cadre et lè mur, particulièrement au niveau de l'interface [Crisafulli, 1997]. D'un autre 
côté, il ne semble pas fréquent au Québec de construire un mur de remplissage avec des 
ancrages particuliers. En effet, aucune connexion avec le cadre structural n'a été visible 
lors de la visite de sites de Mitchell, Tinawi et Law suite au tremblement de terre au 
Saguenay (1990). 
2.3.2 Rupture en-plan 
Mur sans cadre 
Un effort excessif de cisaillement ou de flexion dans le plan parallèle à l'élément peut en 
produire la rupture. Selon le rapport hauteur/largeur (h/l) du mur et la charge verticale 
appliquée sur le mur, le mode de rupture en-plan peut être un mécanisme de traction 
diagonale, un mécanisme de glissement ou un mécanisme de balancement et d'écrasement 
de la maçonnerie tel qu'illustré à la figure 2.2. Une combinaison de mécanismes peut aussi 
se produire (traction diagonale et glissement ou glissement et balancement). La résistance 
à la traction et à la compression de la maçonnerie, de même que la résistance d'adhésion 
du mortier, sont des propriétés de la maçonnerie qui ont également un rôle à jouer dans 
le développement des mécanismes de rupture en-plan des murs de maçonnerie. 
Le mécanisme de traction diagonale se produit dans le cas d'un effort de cisaillement 
trop important pour les murs avec un petit rapport h/l, sous une grande charge verticale 
[ElGawady et al., 2007; Mahmoud et al., 1995]. Quand la contrainte de traction diagonale 
résultant de l'état de contrainte normale et de cisaillement dépasse la résistance à la 
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(d) (b) (a) (c) 
Figure 2.2 Modes de rupture en-plan d'un mur de maçonnerie non armée : 
(a) traction diagonale ; (b) glissement ; (c) balancement ; (d) écrasement 
[ElGawady et al., 2007]. 
traction de la maçonnerie, une fissuration diagonale apparaît dans le mur. Si les unités de 
maçonnerie sont très résistantes, la fissuration passe dans les joints de mortier et produit 
un motif d'escalier. Si le mortier est plus résistant que les unités, la fissuration diagonale 
traverse les unités. Plus la charge verticale est importante, plus la fissuration a tendance 
à passer dans les briques [ElGawady, 2004]. Dans la littérature, ce mode de rupture est 
généralement considéré comme un état limite de service. Pourtant, ce type de rupture peut 
contribuer à la rupture hors-plan du mur [Bruneau, 1994b]. 
Le mécanisme de glissement se produit dans le cas d'un effort de cisaillement trop im-
portant pour les murs avec une faiblesse au niveau du joint de mortier sous une petite 
charge verticale [ElGawady et al., 2007; Mahmoud et al., 1995]. Quand la contrainte de 
cisaillement est supérieure à la résistance d'adhésion du mortier, une fissuration horizon-
tale apparaît dans un joint, créant un plan de glissement le long du mur. Si la résistance 
à la friction du mortier est dépassée, il y a glissement des deux parties du mur, l'une sur 
l'autre. Avec la progression du mouvement, les surfaces du plan de glissement se dégradent 
et mènent à l'instabilité hors-plan du mur [Erbay et Abrams, 2002]. 
Le mécanisme de balancement et d'écrasement de la maçonnerie se produit pour un ef-
fort de flexion trop important pour les murs avec un grand rapport h/l, où les charges 
horizontales sont importantes par rapport aux charges verticales [ElGawady et al., 2007; 
Mahmoud et al., 1995]. Quand la contrainte en tension normale au joint horizontal à la 
base du mur est supérieure à la résistance en tension de la maçonnerie, il y a fissuration et 
séparation du mur et de la fondation. Sous l'effet du moment de renversement, un mouve-
ment de balancement s'installe, limité par l'équilibre des forces verticales et horizontales 
[Mahmoud et al., 1995; Steelman et Abrams, 2007]. L'écrasement de la maçonnerie se 
produit lorsque la concentration des contraintes de compression est plus grande que la 
résistance en compression de la maçonnerie. À la limite, il peut y avoir écrasement de la 
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maçonnerie avant que le mouvement de balancement s'installe dans le cas d'une charge 
verticale très importante. 
Voici, à titre indicatif, les conclusions d'une analyse numérique des modes de rupture de 
murs de maçonnerie selon le rapport h/l (0,5 à 2,0) et le chargement axial (150 à 1500 kPa) 
réalisé à partir d'équations de résistances pour chaque type de mécanisme [Steelman et 
Abrams, 2007]. D'abord, le mécanisme de traction diagonale ne contrôle pas pour les 
rapports h/l et les niveaux de force axiale considérés. Cela est étonnant puisqu'il y a 
beaucoup de fissurations en X rapportées suite à un tremblement de terre, au point où 
c'est le mode de rupture auquel on pense quand il y a une rupture en cisaillement [Bruneau 
et Lamontagne, 1994]. Ensuite, le mécanisme de glissement contrôle pour h/l < 1 avec une 
contrainte verticale faible à modérée. Le mécanisme de balancement contrôle pour h/l > 1 
avec une contrainte verticale faible à modérée. Pour une contrainte verticale modérée, il y 
a aussi écrasement de la maçonnerie. Cependant, pour h/l près de l'unité avec contrainte 
verticale faible à modérée, il y a une zone de transition entre le mécanisme de glissement 
et celui de balancement. Finalement, le mécanisme d'écrasement contrôle pour tous h/l si 
les contraintes verticales sont élevées. 
Lefebvre (2004) présente aussi un recoupement du mécanisme de rupture avec le rapport 
h/l. Pour h/l < 0,67, il y a rupture par glissement. Pour 0,67 < h/l < 1,5, il y a soit 
rupture par traction diagonale ou écrasement. Et, pour h/l > 1,5, il y a rupture par 
balancement. Bien que les valeurs limites de h/l spécifiées sont dans le même ordre de 
grandeur que celles présentées par Steelman et Abrams, il y a une différence importante 
au niveau des mécanismes de cisaillement et pour l'écrasement de la maçonnerie. 
Mur avec cadre 
Pour le mur de remplissage, plusieurs modes de rupture en-plan sont possibles selon la ré-
sistance et la rigidité du cadre par rapport à celles du remplissage de maçonnerie. D'après 
Crisafulli (1997), le mode de rupture d'un mur de remplissage est difficile à prédire. La 
rupture peut provenir d'un mécanisme de flexion pure (A), d'un mécanisme de glissement 
(B, D), d'un mécanisme de tension diagonale (C), d'un mécanisme de compression diago-
nale (E) ou d'une combinaison de mécanismes tels qu'illustrés à la figure 2.3. Ces modes 
de ruptures sont relativement similaires à ceux des murs réguliers. Les différences sont 
principalement dues aux interactions entre le mur et le cadre. Les facteurs d'influence sont 
les mêmes, sauf au niveau de la charge verticale où c'est plutôt la friction ou l'interaction 
avec le cadre qui entre directement en jeu. 
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Notons que les différents types de rupture du cadre sont souvent présentés dans la litté-
rature comme un cinquième mode de rupture. Cependant, ce type de rupture est relié au 
développement d'un mécanisme de rupture dans le mur de maçonnerie. Il devrait plutôt 
être traité comme faisant partie intégrante de la rupture du mur. Il est reconnu qu'il y a 
interaction entre le mur et le cadre. Il ne faut donc pas considérer ce type de construction 
comme la somme de ses constituants, mais plutôt comme un système en lui-même. 
Possible failure UUrml toti dincUon 
mechanisms : 
A Flexural 
B Midheighl crack 
C Dtafooal crmck 
D Horizontal slip 
B Corner cnshing 
Figure 2.3 Modes de rupture en-plan d'un mur de remplissage de maçonnerie 
non armée [Shing et Mehrabi, 2002]. 
Le mécanisme de flexion pure concerne le cas où le% cadre et le mur agissent comme un seul 
élément [Shing et Mehrabi, 2002]. Une rupture par flexion est rare, sauf pour les cadres 
élancés avec un faible niveau de chargement latéral, puisqu'il y a généralement séparation 
du mur avant rupture par flexion. 
Le mécanisme de glissement du mur de remplissage est très similaire à celui du mur 
sans cadre. La fissuration débute quelques rangs sous le coin supérieur chargé et continue 
diagonalement vers le bas, approximativement jusqu'au centre du mur, puis se propage 
à l'horizontale [Crisafulli, 1997]. D'après Crisafulli, les dimensions relatives des unités de 
maçonnerie et du mur de remplissage, surtout le rapport h/l du mur inférieur à deux 
fois le rapport h/l de l'unité de maçonnerie, semblent être un facteur qui contribue à 
la formation d'une fissuration horizontale au lieu d'une fissuration diagonale d'un coin à 
l'autre. La particularité de ce mécanisme avec cadre est qu'il peut y avoir création d'une 
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colonne courte et une rotule plastique vis-à-vis du plan de glissement du mur [Shing et 
Mehrabi, 2002]. Dans le cas d'un cadre de béton, il peut aussi y avoir une rupture en 
cisaillement dans le cadre. Et si le mortier est de mauvaise qualité, le glissement peut se 
développer dans plusieurs joints. 
Le mécanisme de traction diagonale du mur de remplissage est aussi très similaire à celui 
du mur sans cadre. La fissuration débute au centre du mur et se propage ensuite vers 
les coins avec une inclinaison approximativement égale à celle de la diagonale [Crisafulli, 
1997]. Le tracé de la fissuration, dans les joints ou au travers des unités, dépend toujours 
de la résistance relative du mortier et des unités. Cependant, il est à noter que la résistance 
au cisaillement des joints est plus importante si des efforts de compression sont présents 
[Crisafulli, 1997]. Les contraintes de traction à la base de ce mécanisme sont maximales 
au centre du mur et réduisent avec l'augmentation de la longueur de contact et la rigidité 
du cadre [Stafford Smith, 1966]. La particularité est que le mur de remplissage peut, à ce 
moment-là, développer le mécanisme de compression diagonale [Shing et Mehrabi, 2002]. 
Le mur de remplissage ne peut pas développer le mécanisme de basculement puisqu'il 
est coincé dans un cadre. Dans ce cas, on parle plutôt d'un mécanisme de compression 
diagonale où il y a formation d'une bielle délimitée par la fissuration diagonale, avec 
possibilité d'écrasement de la maçonnerie. Le cadre, d'acier ou de béton armé, peut aussi 
être endommagé et présenter des rotules plastiques ou une rupture en cisaillement [Shing et 
Mehrabi, 2002]. Lorsque le déplacement latéral augmente, la fissuration diagonale s'étend, 
le mur de maçonnerie se sépare en petits prismes chargés axialement et la rupture du 
mur se présente sous forme d'instabilité hors-plan de la maçonnerie fissurée et comprimée 
[Crisafulli, 1997]. Les ruptures en compression sont graduelles et sont précédées par une 
grande augmentation du taux de déformation de la diagonale [Stafford Smith, 1966]. Pour 
les murs construits avec des unités creuses, une rupture soudaine peut se produire après 
la fissuration [Crisafulli, 1997]. Les unités creuses sont généralement plus résistantes que 
les unités pleines pour compenser la grande proportion de vides. La rupture des unités 
creuses est donc plus fragile. 
Pour le mécanisme de compression diagonale, il y a généralement écrasement de la maçon-
nerie si la résistance en compression des unités de maçonnerie est moins importante par 
rapport à celle du mortier [Mosalam et al., 1997]. Plus le cadre est rigide, plus la longueur 
de contact entre le mur et le cadre est grande et plus l'écrasement de la maçonnerie s'étend 
des appuis vers le centre du mur [Stafford Smith, 1966]. 
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2.3.3 Rupture hors-plan 
Mur sans cadre 
Un effort excessif de flexion dans le plan perpendiculaire à l'élément peut en produire 
la rupture. Selon les conditions aux appuis, le mode de rupture hors-plan peut être un 
mécanisme de basculement en porte-à-faux ou un mécanisme de traction et balancement 
des segments tels qu'illustrés à la figure 2.4. La résistance à la traction de la maçonnerie 
et la présence d'une charge verticale sont aussi impliquées dans le développement des 
mécanismes de rupture hors-plan des murs de maçonnerie. 
Figure 2.4 Modes de rupture hors-plan d'un mur de maçonnerie non armée : 
(a) basculement en porte-à-faux ; (b) tension et balancement des segments 
[Meisl et al., 2007]. 
Le mécanisme de basculement en porte-à-faux se produit dans le cas où le haut du mur 
est libre de mouvement. Il y a rupture quand les forces d'inertie poussent le mur au-delà 
de son point d'instabilité statique, soit la moitié de l'épaisseur du mur [Meisl et al., 2007]. 
Le mécanisme de traction et de balancement des segments se produit dans le cas où le 
mur est supporté aux deux extrémités. Quand la contrainte de traction résultante de la 
flexion due aux forces d'inertie est supérieure à la plus petite des résistances à la traction 
du joint de mortier ou de l'unité de maçonnerie, il y a fissuration du mur, habituellement 
juste au-dessus de la mi-hauteur, vers les 2/3 de la hauteur. Les forces d'inertie induisent 
un mouvement de balancement des deux segments. Il y a rupture quand le déplacement 
au niveau de la fissure est supérieur à son point d'instabilité statique, soit l'épaisseur du 
mur [Meisl et al., 2007]. 
Pourtant, il a été observé que des murs de maçonnerie bien ancrés peuvent résister à de plus 
grands tremblements de terre que ce qui est prédit par les méthodes d'analyse statique 
traditionnelles [Bruneau, 1994a]. On a trouvé que si les forces axiales de compression 
sont suffisantes pour prévenir le renversement des segments, une condition de stabilité 
dynamique existe. Il est à noter que l'explication des effets des forces axiales de compression 
(•) 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
2.3. LES MODES DE RUPTURE DE LA MAÇONNERIE NON ARMÉE 19 
est similaire au principe d'effet d'arche impliqué dans la résistance hors-plan des murs de 
remplissage. 
Mur avec cadre 
Pour le mur de remplissage, les deux modes de rupture en flexion hors-plan sont l'écrase-
ment à l'appui et l'instabilité transversale. La rigidité du cadre, l'élancement du mur, la 
résistance à la traction et la résistance à la compression de la maçonnerie sont des facteurs 
déterminants dans le développement des mécanismes de rupture hors-plan des murs de 
remplissage. 
Dans tous les cas, il y a d'abord la fissuration en traction de la maçonnerie (joints ou unités) 
sous les effets de la flexion due aux forces d'inertie. Il en résulte un motif de fissuration 
qui est caractéristique selon que ce soit une flexion uniaxiale ou biaxiale qui est impliquée 
d'après les conditions à l'interface cadre-mur [Zapata et Weggel, 2008]. Des similitudes ont 
aussi été remarquées avec le motif de fissuration d'un mécanisme de tension diagonale pour 
un chargement en-plan [Angel et Abrams, 1994]. Comme pour le mécanisme de tension et 
balancement des segments, la fissuration produit la séparation du mur en segments qui se 
balancent sous l'effet du mouvement. 
Le mécanisme d'écrasement d'un mur de remplissage implique un cadre assez rigide. 
Puisque le mouvement des segments est limité par le cadre, il se produit des contacts 
segment-segment et segment-cadre et il y a création d'efforts de compression dans le plan 
du mur. C'est ce qu'on appelle "effet d'arche" parce que le mur ressemble à une arche 
à trois rotules. La caractéristique principale de ce mouvement est que l'aire de contact 
diminue avec l'augmentation de la flèche au centre et tend à écraser en compression la 
maçonnerie dans les zones de contact [McDowell et al., 1956]. Le principe du mécanisme 
d'écrasement est illustré à la figure 2.5. 
Dans le cas où la rigidité du cadre ou du mur de remplissage est faible ou que le mur est 
très élancé, il est possible qu'il y ait instabilité avant que l'effet d'arche et le mécanisme 
d'écrasement de la maçonnerie puissent se développer [Moghaddam et Goudarzi, 2010]. 
2.3.4 L'influence du contexte structural 
Les ouvertures 
Les murs de maçonnerie d'un bâtiment comportent généralement des ouvertures. Un mur 
n'est donc pas un élément continu, mais un ensemble de trimeaux (ou bouts de murs) reliés 
par des linteaux (voir figure 2.6). Les trimeaux sont les éléments verticaux ombragés qui 
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Figure 2.5 Rupture hors-plan d'un mur de remplissage par écrasement de la 
maçonnerie [McDowell et al., 1956]. 
reprennent les forces sismiques sur leur hauteur effective (pier en anglais). Les linteaux 
sont les éléments horizontaux hachurés séparant deux étages (lintel en anglais). Selon 
leur géométrie relative, il pourrait y avoir un effet de couplage entre les trimeaux par le 
biais du linteau [Moon et al., 2006]. Si la hauteur effective des trimeaux est généralement 
considérée comme égale à la plus petite hauteur des ouvertures adjacentes, une nouvelle 
méthode basée sur des résultats expérimentaux propose plutôt la distance sur laquelle 
peut se développer une bielle en compression entre deux ouvertures [Moon et al., 2006]. 
Cependant, cette façon de voir ne s'applique pas pour les murs de, remplissage où la 
présence d'ouvertures peut nuire à la formation du mécanisme de bielle selon la grosseur 
et la position des ouvertures [Crisafulli, 1997]. 
Piguoa 
CMMci 
Zbmtélmgt 
Figure 2.6 Définition des principaux éléments d'un mur [Lefebvre, 2004]. 
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Le bâtiment dans son ensemble 
21 
Il a été démontré expérimentalement qu'un mur se comporte différemment selon qu'il soit 
seul ou dans son contexte structural (avec des murs perpendiculaires et des ouvertures) 
[Yi et ai, 2006]. D'abord, la fissuration de la maçonnerie se produit à 45° aux coins des 
ouvertures, soit perpendiculaire à la direction des contraintes maximales en tension. Aussi, 
il a été observé qu'il y a fissuration non seulement dans le mur sollicité en-plan, mais aussi 
dans celui perpendiculaire. Et puisque la fissuration produit une séparation des bouts de 
murs d'un même mur, une partie des murs perpendiculaires bouge avec le mur sollicité. 
Ce phénomène s'appelle effet d'aile (flange effect en anglais) et peut être observé rapi-
dement dans la réponse élastique de la structure. L'effet d'aile contribue aussi à modifier 
la distribution des contraintes verticales dans les murs via le moment de renversement. 
Cependant, ces phénomènes ne s'appliquent pas pour les murs de remplissage. 
Bien qu'il ne semble pas exister de données expérimentales sur le comportement tridi-
mensionnel d'un bâtiment de cadres avec murs de remplissage, il est concevable que des 
flexions biaxiales se produisent dans les colonnes avec une modification importante des 
efforts axiaux [Crisafulli, 1997]. Aussi, il est raxe de trouver un bâtiment avec un seul 
cadre et mur de remplissage par côté. Dès les années 1960, des essais expérimentaux ont 
été réalisés pour vérifier la validité du concept de bielle équivalente pour une structure 
avec plusieurs baies de largeur et de hauteur. 
Polyakov (1960) a établi, pour un spécimen de trois baies par trois baies, que la transmis-
sion des efforts se fait dans les zones où il y a toujours contact entre la maçonnerie et le 
cadre, soit les diagonales en compression de chaque baie. Il a ensuite été découvert que la 
distribution des contraintes de cisaillement diffère d'une baie à l'autre sur un même étage 
et que la résistance de plusieurs baies est différente de celle d'une seule baie [Al-Chaar 
et al., 2002]. Ces dernières découvertes laissent présager qu'il y a probablement interac-
tion d'un cadre à l'autre, d'un étage à l'autre, et que le mode de rupture d'un seul mur de 
remplissage est différent de celui d'un bâtiment avec plusieurs murs de remplissage. 
Des essais dynamiques sur un bâtiment complet de deux étages avec diaphragmes flexibles 
ont permis de recueillir des données sur la concentration de l'endommagement d'un bâti-
ment de plusieurs étages et l'amplification dynamique des murs [Bothara et ai, 2010]. Au 
début de l'excitation, avant la fissuration des murs, la distribution des forces est presque 
égale d'un étage à l'autre, dans les deux directions. Puis, la majorité de l'endommagement 
se produit au premier étage du mur parallèle à la direction du chargement et la distribu-
tion des forces évolue vers un premier mode. Pour les murs perpendiculaires à la direction 
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du chargement, la majorité de l'endommagement se produit au deuxième étage et la dis-
tribution des forces évolue vers un deuxième mode. Des taux d'amplification jusqu'à 5,9 
ont aussi été observés pour les murs transversaux. 
Finalement, des essais pseudo-dynamiques ont démontré que la différence de réponse due 
à la présence de coins continus ou discontinus entre deux murs perpendiculaires est négli-
geable pour une excitation sismique provoquant une réponse inélastique des murs [Paquette 
et Bruneau, 2006]. 
2.4 Les facteurs influençant la performance sismique 
Habituellement, la performance sismique d'une structure est caractérisée par quelques pro-
priétés dont les quatre principales sont : la rigidité, la résistance, la capacité de déformation 
et la capacité de dissipation d'énergie. Pour mieux traiter des facteurs qui influencent la 
performance sismique des murs de maçonnerie non armée, cette section sera divisée en 
quatre parties. 
L'accent est mis sur les résultats expérimentaux publiés concernant les murs porteurs et 
non-porteurs, incluant les murs de remplissage, sous chargement en-plan et hors-plan. Il 
est certain qu'il serait pertinent d'inclure les différentes relations analytiques développées 
au fil du temps, mais des limites ont dû être posées pour circonscrire l'étendue de cette 
revue de littérature. 
2.4.1 La rigidité 
Chargement en-plan, mur sans cadre 
Il est reconnu que le comportement hystérétique d'un mur de maçonnerie non armée 
présente une dégradation de la rigidité avec l'endommagement en-plan. Pour une rupture 
par tension diagonale, il y a déjà près de 50 % de dégradation au début de la fissuration 
[Elmenshawi et al., 2010] et encore plus après la réponse maximale [Magenes et Calvi, 
1997]. Par contre, bien qu'aucun chiffre ne soit avancé, il n'y a pas d'évidence graphique 
de dégradation de rigidité une fois que le mécanisme de glissement est installé [Erbay et 
Abrams, 2002]. Pour une rupture par balancement, une dégradation rapide de la rigidité, 
jusqu'à 87%, a été observée entre les conditions initiales et un mouvement bien établi [Yi 
et al., 2006]. 
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Chargement en-plan, mur avec cadre 
Au niveau du mur de remplissage, il a été trouvé que la rigidité est directement propor-
tionnelle à la résistance en compression de la maçonnerie [Angel et Abrams, 1994]. Comme 
pour le mur sans cadre, il est reconnu qu'il y a dégradation rapide de la rigidité avec l'en-
dommagement du mur et du cadre. D'ailleurs, la rigidité initiale est réduite de 50 % au 
moment de la fissuration [Centeno, 2009; Mosalam et al, 1997]. De façon similaire, il a été 
trouvé qu'un chargement préliminaire hors-plan, jusqu'à' 75 % de la résistance maximale 
hors-plan, diminue la rigidité en-plan de plus de 50% [Flanagan, 1994; Henderson et al., 
2003]. 
Un espace entre le mur et le dessous de la poutre diminue la rigidité initiale [Dawe et al., 
2001]. Cependant, quand la rotation du mur est suffisante pour réduire cet espace au 
coin de chargement et entrer en contact avec la poutre, la rigidité augmente brusquement 
jusqu'à l'atteinte de la résistance maximale avant de se détériorer plus rapidement que 
les autres systèmes. C'est la même chose pour un espace entre le mur et la colonne, mais 
sans donnée sur le comportement après la résistance maximale [Flanagan, 1994; Liauw et 
Kwan, 1984]. L'introduction de connecteurs entre le cadre et le mur tend à fissurer le mur 
et en réduit donc la rigidité [Dawe et Seah, 1989a]. 
La friction entre le cadre et le mur augmente la rigidité du système de 10 % à 20 % [Liauw 
et Kwan, 1984] et l'influence de la friction est de plus en plus importante au fur et à 
mesure que le rapport h/l augmente [Dawe et al, 2001]. De plus, il a été trouvé qu'une 
augmentation de 50% de la charge axiale peut augmenter la rigidité de 30% [Mehrabi 
et al., 1996]. 
La présence d'ouvertures, réduisant la section horizontale du mur jusqu'à 50%, réduit de 
façon non proportionnelle la rigidité du système de 20 % à 40 % [Kakaletsis et Karayannis, 
2009; Mosalam et al., 1997]. Un spécimen à double baie est 50% à 70% plus rigide que 
son homologue à simple baie alors qu'un triple baie a une rigidité plus du double de celle 
d'un spécimen simple baie [Al-Chaar et al., 2002; Mosalam et al., 1997]. 
Chargement hors-plan 
Il manque des renseignements au niveau de la rigidité flexionnelle lors du chargement hors-
plan d'un mur, tous types confondus. Une des seules données expérimentales trouvées est 
que la rigidité diminue avec l'endommagement du mur, surtout la fissuration et l'écrase-
ment du mortier et de la maçonnerie [Griffith et al., 2004, 2007; Meisl et al, 2007]. Aussi 
un chargement en-plan préliminaire, jusqu'à environ 80 % de la résistance maximale, a 
pour effet de réduire la rigidité de façon assez importante, jusqu'à atteindre la résistance 
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maximale à un déplacement 65 % plus grand pour un chargement subséquent hors-plan 
[Flanagan, 1994]. 
2.4.2 La résistance 
Chargement en-plan, mur sans cadre 
Pour un comportement suivant le mécanisme de traction diagonale, la fissuration s'initie 
à près de 90 % de la résistance maximale du mur et présente une dégradation rapide de la 
résistance après que la réponse maximale ait été atteinte [Magenes et Calvi, 1997]. Pour 
le mécanisme de glissement, la fissuration s'initie plutôt aux environs de 65 % à 75 % de la 
résistance maximale et il n'y a pas de .perte de capacité après la réponse maximale [Erbay 
et Abrams, 2002]. Dans ce cas, la résistance maximale est améliorée par l'ajout de charges 
verticales de compression. Au niveau du mécanisme de balancement, il n'y a pas de perte 
de résistance si la charge axiale est faible comparativement à la résistance en compression 
de la maçonnerie puisque c'est l'écrasement de la maçonnerie qui est responsable de la 
dégradation de la résistance [Magenes et Calvi, 1997]. 
La différence de résistance entre chacun des mécanismes de rupture a été étudiée analyti-
quement pair Steelman et Abrams (2007) en comparant l'influence du rapport h/l d'un mur 
et des efforts de compression. Aucun jugement n'étant porté sur la validité des expressions 
utilisées, le principal résultat de cette étude est reproduit à la figure 2.7. Notons que la 
rupture par traction diagonale ne se situe pas sur ce graphique 3D qui illustre seulement 
les mécanismes gouvernant la capacité du mur selon les équations utilisées. 
D'après la fonction de surface de résistance de Steelman et Abrams, il y a une très grande 
augmentation de la résistance pour les murs avec un faible rapport h/l lorsque la charge 
axiale augmente. Il y a aussi une très grande sensibilité de la résistance du mur à de petites 
variations du rapport h/l et de la charge axiale à la transition entre un mécanisme de 
glissement et un mécanisme de balancement et écrasement de la maçonnerie. La résistance 
diminue rapidement au passage du glissement vers le balancement et l'écrasement de la 
maçonnerie. 
Parmi les autres facteurs influençant la résistance en-plan d'un mur de maçonnerie non 
armée, il y a la différence de grandeur des murs transversaux participant au mouvement 
des murs en-plan. En effet, la contribution de l'effet d'aile dépend de la grandeur des ailes 
impliquées. Plus l'aile en tension est grande, plus la résistance du mur en-plan est grande 
[Yi et al., 2006]. 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
2.4. LES FACTEURS INFLUENÇANT LA PERFORMANCE SISMIQUE 25 
B«d Joint 
SMIng 
ContoM 
Aapact Ratio 
(MJ 
Roektng 
ControDed 
1200 
-1000 
iToa CompraMion £ 
Contrated j ^ _ 
600 
400 
200 
^rrrrrr-rrrrr 
T^rrr-rrrrrr 
700 
AxWStraM, HPm 
Figure 2.7 Surface de résistance latérale en-plan comme une fonction du rap-
port h/l et de la charge axiale [Steelman et Abrams, 2007]. 
Chargement en-plan, mur avec cadre 
Au niveau du mur de remplissage, la résistance varie selon le mécanisme de rupture [Meh-
rabi et al, 1996]. En ordre de résistance croissante, il y a le glissement, la traction diagonale 
puis la compression diagonale. Il y a dégradation de la résistance pour les modes de trac-
tion diagonale et de compression diagonale [Mehrabi et al, 1996]. Pour un même mode de 
rupture, la résistance du mur est supérieure de 10 % à 50 % s'il est construit avec des blocs 
pleins plutôt qu'avec des blocs creux [Mehrabi et al, 1996; Mosalam et al, 1997]. Il peut 
aussi y avoir jusqu'à 15 % de différence dans la résistance entre deux spécimens pourtant 
voulus identiques [Holmes, 1961]. 
Il a été observé que la résistance à la fissuration est directement proportionnelle au déplace-
ment créant la fissuration et qu'elle varie avec le type de mortier [Angel et Abrams, 1994]. 
Pour deux montages identiques, la résistance à la fissuration était 50 % plus grande pour le 
montage avec mortier type N comparativement à celui avec mortier de chaux uniquement. 
Des essais ont montré une résistance à la fissuration correspondant à approximativement 
35% du maximum pour une rupture par glissement et par compression diagonale avec 
écrasement [Centeno, 2009; Flanagan et Bennett, 1999b]. 
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Particulièrement dans les cas de compression diagonale avec écrasement de la maçonnerie, 
la résistance du montage expérimental diminue rapidement après le maximum, mais peut 
encore présenter 40 $ à 50 % de résistance après la rupture et la chute de plusieurs rangs 
d'unités [Flanagan et al., 1993a]. Même avec un endommagement local au coin de char-
gement, il semble y avoir redistribution des efforts pour augmenter à nouveau la longueur 
de contact entre le mur de remplissage et les colonnes, et maintenir le mécanisme de com-
pression diagonale [Dawe et al., 2001]. Cependant, la résistance du système diminue très 
rapidement quand le mur est endommagé près de la base. 
Dans les premières recherches sur la résistance des murs de remplissage, Stafford Smith 
(1966) a trouvé que plus le cadre est rigide, particulièrement comparé à la rigidité du 
mur de remplissage, plus la résistance du système est grande. Cependant, les montages 
testés ne sont pas représentatifs des constructions avec ossature et mur de remplissage 
de maçonnerie. Des essais plus récents avec des montages plus représentatifs ont plutôt 
démontré qu'une grande variation de rigidité du cadre par rapport à celle du remplissage 
n'a pas mené à une différence significative de résistance du système [Flanagan, 1994]. Des 
valeurs de A h variant entre 3,2 et 9,6 ont été expérimentées. 
Tel qu'expliqué à l'annexe E, Xh est un paramètre développé par Stafford Smith pour 
représenter la rigidité relative du mur de remplissage par rapport au cadre. Une petite 
valeur de Xh signifie que le cadre est plus rigide que le mur de remplissage. Ce paramètre 
est donné par l'équation (E.l). 
Aussi, le rapport h/l du mur de remplissage ne semble pas avoir d'impact sur la résistance, 
pourvu que le mode de rupture ne change pas [Flanagan, 1994; Mehrabi et al., 1996]. 
Au niveau de la construction, la présence d'une connexion poutre-colonne flexible, ne 
permettant aucune transmission des moments, change le mode de rupture et diminue la 
résistance du système de près de 50 % au maximum et de 25 % à la fissuration [Dawe et 
Seah, 1989a]. Un espace entre le mur de remplissage et le dessous de la poutre mène à 
un comportement similaire au niveau de la résistance. Par contre, si l'espace est dû au 
retrait du mortier, il n'y a pas d'impact sur la résistance après que le mouvement du 
mur ait permis d'établir un contact [Liauw et Kwan, 1984]. C'est la même chose pour 
un espace entre le mur de remplissage et la colonne [Flanagan, 1994]. De plus, l'ajout 
de connecteurs entre les colonnes et le mur lors de la construction est à la l'origine de 
fissuration à l'extérieur de la diagonale [Dawe et Seah, 1989a]. Par contre, leur présence a 
peu d'impact sur la résistance du système. 
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Dans le cadre de la formulation d'une méthode de calcul pour évaluer la résistance d'un mur 
de remplissage à l'écrasement de la maçonnerie, Flanagan et Bennett (2001) ont effectué 
un test de U sur plusieurs données expérimentales où le mode de rupture est toujours par 
écrasement de la maçonnerie. Les principaux résultats du test statistique sont rapportés 
ici. Pour un mur de remplissage de blocs de béton, le matériau du cadre (béton ou acier) 
ne semble pas avoir d'impact. Pour les cadres d'acier, le matériau du mur a de l'influence 
sur la résistance de la maçonnerie en comparant brique et tuile structurale ou brique et 
bloc de béton, mais pas en comparant bloc de béton et tuile structurale d'argile. 
Des études numériques ont permis d'établir que la friction est un mécanisme important 
dans la résistance des cadres avec mur de remplissage. En effet, si la friction peut se 
développer à l'interface entre le cadre et le mur, la résistance du système augmente de 
10% à 20% [Liauw et Kwan, 1984]. Expérimentalement, il a d'ailleurs été trouvé qu'une 
augmentation de 50 % de la charge verticale peut augmenter la résistance maximale de 25 % 
[Mehrabi et al., 1996]. Cependant, la distribution de la charge verticale entre les colonnes 
et la poutre ne semble pas influencer la résistance d'un cadre avec mur de remplissage. 
L'ajout d'ouvertures dans un mur de remplissage réduisant la section horizontale jusqu'à 
50 % mène généralement à une réduction non proportionnelle de la résistance entre 20 % et 
30%, particulièrement pour des portes centrées [Flanagan, 1994; Holmes, 1961; Kakaletsis 
et Karayannis, 2009; Mosalam et al., 1997]. 
Des essais réalisés sur l'influence du nombre de baies ont permis de mettre en évidence une 
augmentation non linéaire de la résistance avec le nombre de baies, probablement due à 
l'émergence d'un mode de rupture différent ou à l'interaction entre deux cadres adjacents. 
Par exemple, la résistance d'une double baie était 3,9 fois celle d'une simple baie remplie 
avec des blocs de béton, et la résistance d'une triple baie était 1,2 fois celle d'une simple 
baie remplie de briques [Al-Chaar et al., 2002]. 
Il y a entre 10% et 15% de dégradation de la réponse en résistance lors du deuxième 
chargement dans un essai cyclique [Kakaletsis et Karayannis, 2009]. Plus il y a répétition 
d'un cycle, plus la dégradation de résistance est importante par rapport au premier cycle 
[Crisafulli, 1997]. Les spécimens soumis à un chargement cyclique ou à un chargement 
dynamique ont une plus petite résistance et une plus grande dégradation de résistance 
par rapport à ceux soumis à une charge statique de plus en plus grande [Centeno, 2009; 
Mehrabi et al., 1996]. Aussi, un chargement hors-plan préliminaire, jusqu'à 75% de la 
résistance maximale hors-plan, n'a pas d'influence sur la résistance en-plan du mur de 
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remplissage, pourvu que le confinement fourni par le cadre soit maintenu [Flanagan, 1994; 
Henderson et al, 1993]. 
Chargement hors-plan, mur sans cadre 
De façon générale, l'élancement d'un mur ne semble pas avoir d'influence sur l'accélération 
maximale à la rupture hors-plan dans un essai dynamique [Bariola et al, 1990]. Pour un 
même élancement, un mur plus épais peut supporter une plus grande accélération. 
La différence de résistance entre un mur simplement supporté non fissuré et fissuré a été 
étudiée par Griffith et al (2004). Dans des conditions non fissurées, la résistance maximale 
est atteinte au tout début du chargement, pratiquement au moment où il y a fissuration 
du mur. Après ce moment, la résistance diminue rapidement puis reste stable avec le 
mouvement de balancement. Dans le cas d'un mur déjà fissuré, la réponse est d'abord li-
néaire puis non linéaire à l'approche du déplacement correspondant à la fissuration initiale. 
Finalement, les deux réponses se rejoignent et la résistance diminue graduellement avec 
l'augmentation du déplacement de balancement. La différence entre la résistance maximale 
du mur non fissuré et du mur fissuré diminue si une charge verticale de compression est 
appliquée sur le mur. 
Les seuls essais trouvés dans la littérature pour évaluer l'influence de la qualité de construc-
tion des joints de mortier dans les bâtiments existants sont ceux rapportés par Meisl et al. 
(2007). La qualité de construction a été évaluée en comparant un "bon joint", épais et 
façonné plat, avec un "mauvais joint", mince et non façonné. Pour représenter la détério-
ration du mortier avec le temps, les briques ont été mises en place dans un état sec. Cela 
devait créer un lien d'adhésion faible entre les unités et le mortier. Les résultats obtenus 
n'ont pas montré une différence significative de la qualité de construction sur la réponse 
maximale des murs de maçonnerie, sous un chargement hors-plan. Cependant, la justesse 
de la représentation de la détérioration du mortier avec le temps peut être mise en doute. 
En effet, la revue de littérature sur la maçonnerie et ses unités a fait ressortir qu'une 
bonne adhésion peut être obtenue avec des unités ayant un taux d'absorption inférieur à 
25g/min, ce qui est habituellement le cas des briques (annexe A). 
Chargement hors-plan, mur avec cadre 
Au niveau du mur de remplissage, la résistance maximale correspond aussi approximati-
vement à l'état fissuré du mur et diminue ensuite graduellement jusqu'à avoir en moyenne 
encore 50 % de sa résistance à un déplacement correspondant à 50 % de l'épaisseur du mur 
[Griffith et al, 2007]. La dégradation de résistance est principalement due à la fissuration 
progressive des joints de mortier et des unités de maçonnerie, mais aussi au glissement des 
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rangs de maçonnerie. Dans ce cas, ce n'est pas précisé, mais la rupture des murs testés ne 
semble pas impliquer l'effet d'arche. 
La résistance est maximale quand l'effet d'arche peut se former et qu'il y a rupture par 
écrasement de la maçonnerie plutôt que par instabilité [Anderson, 1984; Dawe et Seah, 
1989b; Moghaddam et Goudarzi, 2010]. Une augmentation de la résistance de l'ordre de 3 
à 9 fois a été notée après la fissuration [Anderson, 1984]. Les murs épais sont plus efficaces 
pour développer l'effet d'arche. Si l'effet d'arche peut se développer, la résistance augmente 
avec l'épaisseur du mur [Flanagan, 1994]. Cependant, la résistance diminue rapidement 
quand on augmente la longueur et la hauteur du mur [Dawe et Seah, 1989b]. Une analyse 
comparative a montré que les murs avec un petit rapport h/t pourraient se comporter 
plus comme une plaque épaisse et être moins influencés par l'effet d'arche [Flanagan et 
Bennett, 1999a]. 
Parmi les autres facteurs qui influencent la résistance des murs de remplissage sous un 
chargement hors-plan, il y a d'abord la rigidité en flexion du cadre. En effet, la résistance 
augmente avec la rigidité en flexion des colonnes, mais le taux d'augmentation diminue 
rapidement avec l'augmentation de la rigidité [Anderson, 1984; Dawe et Seah, 1989b]. 
L'augmentation de la rigidité en torsion des colonnes augmente aussi la résistance du mur, 
mais surtout pour les cadres avec une relativement grande rigidité en flexion [Dawe et 
Seah, 1989b]. 
Ensuite, pour que l'effet d'arche puisse bien se développer, il faut un bon contact entre 
le mur de maçonnerie et le support offert pax le cadre [Anderson, 1984]. Même un espace 
de 3 mm représentant le retrait du mortier est suffisant pour modifier le comportement 
[Dafhis et al., 2002]. 
Le glissement du mur de remplissage à l'interface verticale avec les colonnes induit une 
flexion verticale et donc des efforts de traction importants au niveau des joints horizon-
taux. À l'inverse, le glissement à l'interface horizontale avec la poutre produit une flexion 
horizontale et cause plutôt la fissuration dans les joints verticaux ou directement au travers 
des unités de maçonnerie. Si la fissuration passe par les joints, elle se produit sous une 
plus petite charge que si la fissuration passe par les unités de maçonnerie. Le glissement 
peut être évité en utilisant des attaches ou en remplissant complètement ou partiellement 
l'espace entre le mur et le cadre avec du mortier [Dafnis et al., 2002]. Ce type de construc-
tion permet d'obtenir une plus grande résistance à la fissuration. Dans le cas d'un cadre 
d'acier, les ailes des colonnes peuvent aussi fournir une retenue latérale contre le glissement 
à l'interface verticale [Dawe et Seah, 1989b]. 
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Dawe et Seah (1989b) ont investigué un peu plus en profondeur l'impact des conditions 
aux appuis des murs de remplissage. Ils ont comparé un mur bien supporté dans le haut 
et le bas, mais sans contact avec les colonnes (cas 1), un mur bien supporté sur trois côtés, 
mais sans contact avec la poutre (cas 2), un mur bien supporté sur trois côtés, en contact 
avec la poutre, où le glissement n'est pas empêché (cas 3) et un mur bien supporté sur 
tous les côtés (cas 4). Tel qu'illustré à la figure 2.8, les résistances des murs 1 et 2 sont 
comparables. Le mur .3 est plus résistant que les deux premiers et le mur 4 est, de loin, le 
plus résistant de tous. Le mur 4 illustre l'impact du développement de l'effet d'arche dans 
les directions verticale et horizontale. 
En plus des conditions aux appuis, la prédominance d'une flexion uniaxiale ou biaxiale 
serait déterminée par le rapport h/l du mur (uniaxiale pour h/l > 2, biaxial pour h/l < 2) 
[Zapata et Weggel, 2008]. 
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Figure 2.8 L'effet des conditions aux appuis sur la résistance hors-plan des 
murs de remplissage [Dawe et Seah, 1989b]. 
Un chargement axial en compression supplémentaire permet d'améliorer la résistance après 
l'atteinte de la résistance maximale. On parle de 14 % à 50 % d'augmentation de résistance 
résiduelle pour l'ajout de 0,1 MPa en compression [Griffith et al., 2007]. La résistance ré-
siduelle en question est estimée avec le rapport de la résistance à un déplacement corres-
pondant à la moitié de l'épaisseur du mur sur la résistance maximale du mur non fissuré. 
L'ajout de contraintes normales permettrait d'augmenter la résistance à la friction et donc 
la résistance après la fissuration. 
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Une petite ouverture au centre du mur de remplissage a peu d'influence sur la résistance 
maximale, probablement parce que la portion centrale du mur contribue à un faible degré 
au développement de l'effet d'arche comparativement à la portion en périphérie [Dafnis 
et al., 2002; Dawe et Seah, 1989b]. 
Aussi, un endommagement préliminaire en-plan diminue la résistance hors-plan d'un mur 
de remplissage. Angel et Abrams (1994) ont trouvé que la fissuration en-plan réduit la 
résistance hors-plan jusqu'à un facteur 2 pour les murs très élancés (exemple pour h/t = 
34), mais n'a presque pas de réduction pour les murs plus trapus. Flanagan (1994) a 
d'ailleurs constaté une perte de résistance hors-plan de 20 % pour un chargement en-plan 
préliminaire, jusqu'à 80% de la capacité, de murs avec un rapport h/t de 11. 
Finalement, une perte de résistance d'environ 10% a été notée avec la répétition d'un 
cycle de chargement, plus encore si une charge de compression est ajoutée [Griffith et al., 
2007]. 
2.4.3 La capacité de déformation 
Chargement en-plan, mur sans cadre 
Dans le cas d'une rupture par traction diagonale, des essais ont démontré l'apparition 
de là fissuration à partir d'un déplacement correspondant à 0,18% de la hauteur du mur 
[Elmenshawi et al., 2010]. Cependant, les essais en question n'ont pas dépassé cet état 
de déformation. Aucune donnée n'est donc fournie quant à la réponse maximale et après 
celle-ci. D'après Magenes et Calvi (1997), le déplacement ultime est défini comme le dé-
placement correspondant à 20% de dégradation de la résistance maximale. Or, la réponse 
après le maximum est caractérisée par une dégradation rapide de la résistance. Ainsi, le 
déplacement ultime correspond à 0,5 % de la hauteur du mur, avec peu de variation d'un 
essai à l'autre. 
Dans le cas d'une rupture par glissement, le début de la fissuration et le début du glissement 
se produisent respectivement à une déformation correspondant à 0,04% et 0,1% de la 
hauteur du mur. Une fois le glissement initié, le déplacement latéral augmente avec la 
charge appliquée. Dans le cas des essais d'Erbay et Abrams (2002), le déplacement limite 
était de 5 à 7 fois plus grand que celui causant la fissuration, soit 0,2% et 0,3% de la 
hauteur du mur respectivement pour une charge axiale de 0,62 MPa et 0,90 MPa. Or, 
d'après Magenes et Calvi (1997), un déplacement supérieur à 1% serait possible dans le 
cas d'un chargement dynamique sous faible chargement axial. Au cours des essais d'Erbay 
et Abrams, il a également été observé que le glissement augmente aussi avec la répétition 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
32 CHAPITRE 2. REVUE DE LITTÉRATURE 
d'un cycle de déformation pour une même charge. Cela tend à indiquer que la rugosité de 
la surface de glissement se détériore à chaque cycle. 
Pour une rupture par balancement, le début de fissuration se produit à 0,12 % de la hauteur 
du mur et le balancement du mur a commencé autour de 0,8 % de déplacement [Russell 
et al., 2007]. Quand cet essai a été arrêté à un déplacement correspondant à 2% de la 
hauteur du mur, il n'y avait toujours pas eu de rupture. Selon Magenes et Calvi (1997), des 
déplacements de l'ordre de 10% de la hauteur du mur seraient possibles, limités seulement 
par la perte de résistance du mur et la stabilité dynamique du mur contre le moment de 
renversement. 
À titre comparatif, des essais dynamiques sur un bâtiment complet, focalisant sur le com-
portement en-plan des murs, ont montré que le début de la fissuration était survenu à 
approximativement 0,1 % de la hauteur du premier étage [Abrams, 2000]. Par la suite, un 
mouvement de balancement s'est installé jusqu'à un déplacement correspondant à 0,9 % 
de la hauteur de l'étage. Les capacités de la table sismique ont forcé l'arrêt de l'essai à 
un déplacement de 1 %, alors que le mouvement de balancement était toujours stable sans 
trop de perte de capacité. 
Chargement en-plan, mur avec cadre 
Au niveau du mur de remplissage, il y a d'abord Mehrabi et al. (1996) qui ont évalué 
l'influence du type de cadre, du type de remplissage et de la charge axiale. Cependant, il est 
difficile de recouper les données sur les déformations à différents états d'endommagements 
puisque les modes de rupture sont souvent mixtes. De façon générale, il y a initiation de 
la fissuration entre 0,17% et 0,46% de la hauteur du mur. La résistance maximale est 
atteinte de 0,21% à 0,91% alors qu'il reste encore 80% de la résistance maximal après 
un déplacement entre 1 % et 2 % de la hauteur du mur. Finalement, la plastification de 
l'armature des colonnes se produit entre 1% et 1,7% alors que celle de l'armature de la 
poutre se produit vers 3%, mais rarement. Les données expérimentales de Flanagan et 
Bennett (1999b) sont dans le même ordre de grandeur pour l'initiation de la fissuration et 
la résistance maximale. 
Kakaletsis et Karayannis (2009) ont aussi publié des données sur l'évolution de l'état 
d'endommagement en fonction du déplacement latéral imposé. Pour une rupture par com-
pression diagonale avec écrasement de la maçonnerie, il y a eu fissuration initiale à un 
déplacement de 0,3% et plastification de l'armature des colonnes vers 1,1 %, soit avant la 
réponse maximale, contrairement à Mehrabi et ai. La résistance maximale a été atteinte 
à un déplacement correspondant à 1,2% de la hauteur du mur et il restait encore 85% de 
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cette résistance à un déplacement près de 2 %. Et pour les rares fois où il y a eu plastifica- ' 
tion de l'armature de la poutre, elle est apparue après un déplacement de 0,9%. D'autres 
essais avec rupture par compression diagonale ont montré une résistance maximale à 0,9 % 
et encore 50% de résistance à un déplacement de 7,5 % [Dawe et Seah, 1989a]. 
Pour un mode de rupture par glissement, un essai a montré un début de fissuration à 
un déplacement de 0,3 %, un mouvement de glissement autour de 1 % et une fissuration 
horizontale abondante jusqu'à un déplacement de 3,55 % de la hauteur du mur [Centeno, 
2009]. Ce fut la fin de l'essai et donc la résistance maximale également. 
Pour des murs avec ouvertures, la rupture est similaire, mais il y a une rupture par glis-
sement dans la portion au-dessus et au-dessous des ouvertures. Il n'y a pas de différence 
notable pour l'initiation de la fissuration, mais la plastification se produit plus tôt (de 
0,3% à 0,9%), de même que l'apparition des rotules plastiques (de 0,3% à 0,9%). La 
résistance maximale est atteinte entre 0,9% et 1,9%, alors qu'il reste encore 85 % de cette 
résistance entre 1,9% et 3,5%. Il est donc conclu que l'augmentation de la grandeur de 
l'ouverture, particulièrement de type porte, permet d'augmenter la capacité de déplace-
ment du système [Kakaletsis et Karayannis, 2009]. Mosalam et al. en étaient venus à la 
même conclusion en 1997. 
La capacité de déformation d'un spécimen sous chargement dynamique a été comparée à 
celle d'un spécimen identique soumis à une charge statique de plus en plus grande. Centeno 
(2009) a trouvé qu'il y a des similitudes au niveau de l'état d'endommagement en fonction 
de la demande en déplacement. 
Chargement hors-plan, mur sans cadre 
Les murs sans charge axiale ajoutée fissurent et atteignent leur capacité maximale à un dé-
placement, au niveau de la fissure principale, généralement inférieur à 0,1 % de la hauteur 
du mur. Cependant, il reste encore beaucoup de capacité de déplacement après la fissu-
ration sous la forme d'un mouvement stable de balancement [Griffith et al., 2004; Meisl 
et al., 2007]. En général, la rupture du mur se produit après l'atteinte d'un déplacement 
critique, déplacement relativement bien estimé par un essai statique [Griffith et al., 2004]. 
Dans un essai dynamique, il a été observé que le déplacement en tête de mur est assez 
petit quand le mur vibre en porte-à-faux [Bariola et al., 1990]. Cependant, quand le mou-
vement de balancement commence, le déplacement augmente beaucoup. La stabilité du 
déplacement par balancement semble meilleure pour les murs plus épais. 
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Chargement hors-plan, mur avec cadre 
Au niveau des murs de remplissage, la résistance maximale est généralement atteinte avec 
la fissuration à un déplacement correspondant à 0,3% et 1,6% de la hauteur, avec et sans 
charge axiale ajoutée, respectivement [Griffith et al., 2007]. Et rendu à un déplacement 
correspondant à 50 % de l'épaisseur du mur, il reste encore beaucoup de capacité de dépla-
cement, et ce, même si le mur présente déjà une fissuration importante [Henderson et al., 
2003]. 
D'autres essais ont montré une résistance maximale à un déplacement correspondant à 1 % 
de la hauteur, soit approximativement la moitié de l'épaisseur du mur, avec un maintien 
de la capacité jusqu'à un déplacement de 3% [Angel et Abrams, 1994]. En fait, la capacité 
de déplacement hors-plan d'un mur de remplissage est inversement proportionnelle à la 
rigidité du mur et du cadre [Moghaddam et Goudarzi, 2010]. 
En fait, la grande capacité de déplacement hors-plan des murs est surtout due à la présence 
de flexion horizontale qui ne semble pas avoir de limite de stabilité comme pour la flexion 
verticale puisque la rotation est parallèle à l'action de la gravité. En effet, un mur non 
supporté au sommet, mais bien retenu sur les côtés, a subi un déplacement 30 % supérieur 
à son épaisseur tout en fournissant encore 50% de sa résistance maximale [Griffith et ai, 
2007]. 
2.4.4 La capacité de dissipation d'énergie 
Il est à noter que l'énergie dissipée durant un essai sur un mur de maçonnerie est rarement 
quantifiée et publiée. Le taux d'amortissement est parfois considéré comme un indicateur 
de l'énergie dissipée par un système dynamique. Or, peu d'essais dynamiques ont été réalisé 
sur des murs de maçonnerie. La publication de taux d'amortissement visqueux équivalent 
calculé à partir des courbes d'hystérésis d'essais cycliques est relativement récent pour la 
maçonnerie, mais n'est pas nécessairement une mesure adéquate de l'énergie dissipée". 
Chargement en-plan, mur sans cadre 
Lorsque le comportement sous chargement en-plan d'un mur suit le mécanisme de traction 
diagonale, le taux d'amortissement équivalent calculé à partir de courbes d'hystérésis est 
près de 5% avant la fissuration [Elmenshawi et al., 2010; Magenes et Calvi, 1997]. Juste 
après la fissuration, il tend à y avoir une grande dissipation d'énergie hystérétique en un 
seul cycle, les cycles suivants dénotant une plus faible dissipation. Les résultats d'essais 
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cyclique et pseudo-dynamique ont permis de calculer un taux d'amortissement équivalent 
représentatif du comportement après fissuration de 10% [Magenes et Calvi, 1997]. 
Toujours d'après Magenes et Calvi (1997), l'énergie dissipée par un mur en glissement 
est très grande puisque sa courbe contrainte-déformation est très similaire à une réponse 
élasto-plastique. Un taux d'amortissement équivalent aussi élevé que 64 % est même avancé 
pour de très larges déplacements. Cependant, il n'y a pas d'essai où le glissement était 
le seul mécanisme de rupture. Dans le cas d'Erbay et Abrams (2002), il est seulement 
mentionné qu'il y a de plus en plus d'énergie dissipée une fois que le glissement a commencé. 
Il serait intéressant d'évaluer éventuellement l'amortissement relié à la friction en jeu dans 
le mécanisme de rupture par glissement. 
Pour ce qui est de la rupture par balancement, on mentionne relativement peu d'énergie 
dissipée. Un taux d'amortissement équivalent moyen de 5 % a été calculé. Cependant, il 
y a un autre mécanisme de dissipation d'énergie qui est impliqué en conditions dyna-
miques, soit l'amortissement par impact et radiation, qui pourrait faire augmenter le taux 
d'amortissement équivalent de 5% [Magenes et Calvi, 1997]. 
Chargement en-plan, mur avec cadre 
Au niveau du mur de remplissage, un taux d'amortissement équivalent de 12 % a été trouvé 
par Hashemi et Mosalam (2006) avec des essais dynamiques. Cette donnée correspond 
a une structure endommagée alors que son équivalent non endommagé est de 5% en 
moyenne. Le taux d'amortissement a été calculé à partir de la période de la structure 
testée et à partir du rapport de l'énergie dissipée sur l'énergie de déformation maximale 
à chaque cycle. Pour sa part, Crisafulli (1997) rapporte dans sa revue de littérature des 
taux d'amortissement variant de 1% à 12%. Il a aussi obtenu expérimentalement un 
taux d'amortissement assez constant d'environ 10%. Tous ces amortissements incluent 
l'amortissement hystérétique. À titre comparatif, des essais de vibration ambiante sur des 
écoles existantes ont permis de calculer un taux d'amortissement moyen de 1,1 % [Paquette, 
2011], lequel n'inclut pas l'amortissement hystérétique. 
Avec des essais cycliques, Kakaletsis et Karayannis (2009) ont trouvé qu'il y a entre 15 % 
et 33 % de dégradation de la capacité de dissipation d'énergie durant un deuxième cycle 
de chargement. Aussi, la présence d'ouverture, surtout de type porte, diminue la capacité 
de dissipation d'énergie du cadre avec mur de remplissage de près de 30 % [Kakaletsis et 
Karayannis, 2009]. Aussi, Mehrabi et al. (1996) ont constaté que les murs de remplissage 
construits avec des blocs pleins montrent une meilleure dissipation d'énergie que ceux 
construits avec des blocs creux. 
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Crisafulli et Carr (2007) soulignent que les cadres avec mur de remplissage présentent un 
comportement inélastique non-linéaire. Les principales causes de ce comportement pro-
viennent de la nature non linéaire des matériaux constituant le système mur-cadre et 
sont : la fissuration et l'écrasement de la maçonnerie, la fissuration du béton, la plas-
tification de l'acier, la dégradation du mécanisme d'adhésion/friction et la variation de 
la longueur de contact le long de l'interface mur/cadre. D'ailleurs, il a été trouvé que la 
friction développée à l'interface entre le mur et le cadre contribue à dissiper de l'énergie, 
particulièrement lorsque le système se comporte de façon non-linéaire [Liauw et Kwan, 
1984]. 
Chargement hors-plan, mur sans cadre 
D'après Doherty et al. (2002), des essais de vibration libre sur des murs en porte-à-faux 
de type parapet ont permis d'identifier des valeurs d'amortissement visqueux équivalent 
de l'ordre de 3% et du même ordre de grandeur pour des murs simplement supportés. 
Par contre, il n'est pas mentionné si les murs étaient testés sous condition fissurée ou non 
fissurée. Cela peut avoir une certaine importance puisqu'il a été observé que l'aire sous la 
section linéaire (avant fissuration) de la courbe de comportement est petite comparative-
ment à l'aire totale sous la courbe [Griffith et al., 2004]. Des essais en vibration libre sur 
des murs simplement supportés et fissurés ont permis d'obtenir des taux d'amortissement 
visqueux équivalent variant assez largement entre 5% et 30% [Griffith et al., 2004]. 
Chargement hors-plan, mur avec cadre 
Au niveau des murs de remplissage, il a d'abord été remarqué que le comportement hors-
plan est beaucoup plus linéaire que le comportement en-plan jusqu'à un déplacement cor-
respondant à 20 % de l'épaisseur du mur, indiquant une plus faible capacité de dissipation 
d'énergie [Henderson et al., 1993]. 
Plus tard, il a été démontré qu'un mur en flexion biaxiale hors-plan peut manifester un 
comportement hautement non linéaire après l'atteinte de sa résistance maximale [Griffith 
et al., 2007]. Des taux d'amortissement équivalent ont été calculés à partir des courbes 
d'hystérésis et varient entre 13% et 18 %. Les paramètres testés incluent le rapport h/l, la 
présence d'une ouverture et l'effet d'une charge verticale de compression supplémentaire. Il 
ne semble y avoir aucun lien évident entre la variation du taux d'amortissement équivalent 
et les paramètres évalués. Aussi, les valeurs du taux d'amortissement sont relativement 
constantes pour chaque mur pour les cycles de chargement avec un déplacement maximal 
supérieur à 10 mm. Il est à noter que le montage expérimental utilisé peut être représentatif 
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de plusieurs types de mur, de remplissage ou non. Aussi, la rupture des spécimens ne semble 
pas avoir impliqué le mécanisme d'écrasement de la maçonnerie. 
Finalement, il manque des données expérimentales sur l'influence de l'effet d'arche sur la 
capacité de dissipation d'énergie d'un mur de remplissage en flexion hors-plan. Aussi, il 
est logique de supposer que le taux d'amortissement équivalent dans le cas d'une flexion 
uniaxiale devrait être plus petit que pour une flexion biaxiale considérant que la fissuration, 
la friction et l'écrasement de la maçonnerie devraient être moindres. 
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CHAPITRE 3 
CONCEPTION D'UN MUR GÉNÉRIQUE 
Ce chapitre traite de la réalisation du deuxième objectif de ce projet de recherche, soit 
élaborer un montage expérimental représentatif des écoles au Québec avec maçonnerie 
non armée. Pour y arriver, un bâtiment typique est dessiné dans les grandes lignes en 
se basant sur les recherches faites par Paquette (2011). Puisque les documents étudiés 
manquaient d'informations sur la structure des bâtiments, la conception de la structure 
doit être reprise. Le calcul des charges est basé sur le CNBC 2005 et la conception de 
la charpente d'acier est basée sur la norme d'acier CSA S16-01. Ces calculs sont la base 
de la conception d'un mur de maçonnerie générique représentatif du bâtiment typique. 
Toutefois, pour des raisons de manque de données historiques sur la construction de la 
structure et d'accès difficile aux règles de conception et aux matériaux de l'époque, le mur 
générique conçu diverge de l'existant. 
3.1 Les caractéristiques d'un bâtiment typique 
La première étape pour mettre au point un montage expérimental représentatif des pra-
tiques de construction du Québec, c'est d'établir le type de construction qui se retrouve 
le plus souvent au Québec. Tel que présenté à la section 2.2, les inventaires réalisés par 
Lefebvre (2004), Karbassi et Nollet (2008) et Paquette (2011) ont permis de mettre en 
évidence qu'il y a une majorité de structures d'ossature d'acier avec murs de remplissage 
de maçonnerie. 
Puisque Paquette s'est concentré sur les bâtiments de catégorie protection civile, princi-
palement les écoles, ses données sont la base de la définition d'un bâtiment typique pour 
ce projet de recherche. Plusieurs informations pertinentes au niveau de la description des 
constructions ont aussi été recueillies par Paquette au cours de ses recherches. Souvent, le 
mur extérieur ressemble à un mur à placage. Le placage est construit en briques alors que 
le mur de soutien est un mur de remplissage de maçonnerie. Le matériau de remplissage 
le plus inventorié est la tuile structurale d'argile. 
D'après le système structural, le bâtiment typique décrit date des années 1940 à 1990. 
D'après le type de mur extérieur, il date des années 1930 à 1970. D'après le matériau de 
remplissage, il date des années 1940 à 1960. Ainsi donc, ces éléments dressent le portrait 
39 
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général d'une école datant typiquement des années 1950. La figure 3.1 montre une école 
présentant les traits principaux de cette école typique, soit les murs de soutien de type 
remplissage de tuiles structurales d'argile, visibles en raison des travaux de réhabilitation 
du revêtement extérieur de brique. 
Figure 3.1 École avec ossature d'acier et mur de remplissage de tuiles structu-
rales d'argile [Paquette, 2011]. 
D'après les plans recueillis pour l'étude statistique de Paquette, des caractéristiques gé-
nérales peuvent être mises en évidence. Dans l'ensemble, les écoles des années 1950 sont 
des bâtiments de deux étages, relativement petits, avec beaucoup d'ouvertures et avec un 
toit plat. Les classes sont des espaces de 20 pieds (6,1 m) de largeur par 30 pieds (9,1 m) de 
longueur par 12 pieds (3,65 m) de hauteur. La géométrie des bâtiments est souvent rectan-
gulaire, mais présente également des irrégularités horizontales et verticales. La figure 3.2 
fait la synthèse des principales caractéristiques d'une école datant typiquement des années 
1950. 
L'examen approfondi des données relatives aux écoles des années 1950 ayant comme sys-
tème structural des cadres d'acier avec mur de remplissage de maçonnerie non armée a 
permis de mettre en évidence d'autres caractéristiques importantes sur le type de construc-
tion (toiture, plancher et mur). Lés figures 3.3 et 3.4 présentent une synthèse de cette 
câractérisation générale de la toiture et du plancher. 
En ce qui concerne l'isolation, précisons que la vermiculite est un minerai qui ressemble 
au mica et qui est utilisé pour ses propriétés isolantes et ignifuges. D'après Santé Canada, 
cet isolant peut contenir des fibres d'amiante amphibolique et est peu utilisé depuis le 
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3.65 m 
3,65 m 
(12*) 
(typ) 
6,1 m (201) 6,1 m (20•) 
Figure 3.2 Représentation d'un bâtiment typique de 2 étages. 
ATATA?A?ATATATAUfAWA»ATAWATATAWA?AUTAfATATATATATA? 
Recouvrement : goudron + gravier 
Dalle de béton, 2.5 po 
Tablier métallique 
Poutrelle métallique 
Isolation : vermiculite, 3 po 
Plafond : suspendu ou gypse 
Figure 3.3 Représentation d'une toiture typique. 
milieu des années 19801. En ce qui concerne les murs de remplissage, la maçonnerie a 4po 
(100 cm) d'épaisseur pour les partitions intérieures et 8po (200 cm) d'épaisseur pour les 
murs de remplissage qui soutiennent les placages de brique. 
Bien que les données étudiées aient permis de dégager plusieurs caractéristiques des écoles 
typiques des années 1950, il y a quelques lacunes. D'abord, de par la nature des données 
(plans architecturaux), les manques les plus importants sont au niveau structural. Par 
exemple, il y a peu d'indications sur les dimensions des profilés d'acier. De même, il n'y a 
aucune indication sur la présence ou l'absence d'un système de reprise des efforts latéraux 
(contreventements ou murs de refend) et sur le type de connexion entre les poutres et les 
colonnes d'acier. Aussi, il n'y a aucune indication sur la présence ou l'absence d'armature 
dans les murs de remplissage extérieurs et intérieurs (partition). Cette insuffisance d'in-
formation a comme principale conséquence la nécessité de refaire la phase de conception 
pour mettre au point le montage expérimental générique. 
1http ://www.hc-sc.gc.ca/hl-vs/iyh-vsv/prod/insulation-isolant-fra.php 
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Recouvrement : linoléum/marboléum 
Dalle de béton, 2.5 po 
Tablier métallique 
t Poutrelle métallique 
^Plafond : suspendu ou gypse 
Figure 3.4 Représentation d'un plancher typique. 
3.2 Hypothèses de calcul 
Pour combler le manque d'informations structurales des écoles typiques des années 50, des 
hypothèses ont été posées. Ainsi, les hypothèses considérées lors des calculs de conception 
de la structure d'un bâtiment typique sont : 
- La maçonnerie des murs de remplissage est de la maçonnerie non armée. 
- Les cadres d'acier du système structural sont conçus comme une construction conven-
tionnelle d'acier, avec connexions pour cisaillement uniquement. 
- Il n'y a aucun système particulier de résistance aux forces latérales. 
- La charge de vent est reprise par les colonnes et les poutres, en flexion. 
- Les efforts sismiques sont négligés. 
- Les effets P-Delta sont négligeables. 
- Le poids et la contribution structurale de la maçonnerie sont négligés. 
- Les murs de revêtement extérieur (placage) supportent leur propre poids. 
- Le terrain est plat (calcul de la charge de vent). 
- L'acier est considéré comme une nuance d'acier moderne, soit avec une résistance en 
compression de 345 MPa. C'est plus facile à trouver que le 230 MPa utilisé histori-
quement en 1950 (voir partie 6 du Handbook d'acier, CSA S16-01). 
3.3 Calcul des charges 
Une des premières étapes dans la conception d'une structure, c'est le calcul des charges. 
Cette étape est réalisée à l'aide du CNBC 2005. Rappelons que le montage expérimental est 
un mur générique. Il se veut représentatif des pratiques de construction au Québec, mais 
sans attachement à une localisation ou technique de construction particulière. Toutefois, il 
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faut déterminer un lieu pour commencer le calcul des charges. On a donc choisi de comparer 
le lieu au plus grand aléa sismique avec le lieu au plus haut risque sismique au Québec, 
soit respectivement les villes de La Malbaie et de Montréal. Il est intéressant de noter que 
l'aléa sismique de La Malbaie est supérieur à celui de Vancouver en Colombie-Britanique. 
Le tableau 3.1 présente un résumé des données climatiques (neige, vent, séisme) pour 
les villes de La Malbaie et de Montréal. Ces données sont extraites de l'annexe C du 
CNBC 2005. Les données sismiques sont incluses pour le calcul du spectre d'accélération 
qui est utilisé pour les analyses numériques à la section 6.1.5. 
Tableau 3.1 Données climatiques pour La Malbaie et Montréal [CNRC, 2005]. 
Ville Ss Sr Çl/50 PGA Sa( 0,2) Sa( 0,5) 5.(1,0) 5.(2,0) 
(kpa) (kpa) (kpa) (g) (g) (g) (g) (g) 
La Malbaie 3,1 0,6 0,55 1,10 2,30 1,20 0,60 0,19 
Montréal 2,6 0,4 0,40 0,43 0,69 0,34 0,14 0,048 
Puisque le bâtiment typique est une école, un refuge de protection civile, la catégorie de 
risque à considérer dans les calculs est élevée. Les coefficients pour l'état limite ultime 
et l'état limite de service sont respectivement 1,15 et 0,9 pour la neige Ia et le vent Iw 
[CNRC, 2005]. 
Le calcul du spectre d'accélération se fait à l'aide de l'équation (3.1) tirée du CNBC 2005. 
Les coefficients F. et Fv sont respectivement de 1,00 et 1,10 pour La Malbaie et de 1,12 et 
1,36 pour Montréal. Ces valeurs sont obtenues par interpolation en fonction de la catégorie 
de sol des emplacements. Il est estimé que le sol des villes de La Malbaie et de Montréal 
correspond approximativement à un sol de type D. Cette estimation est basée sur les 
informations d'une base de données du gouvernement du Québec2 qui indiquent que la 
lithologie de la première couche stratigraphique des villes de La Malbaie et de Montréal 
est principalement constituée de till et d'argile. Le tableau 3.2 présente une synthèse 
numérique du spectre d'accélération pour les villes de La Malbaie et Montréal. 
S(T) 
' FaSa(0,2) si T < 0,2 s 
Min[F„Sa(0,5), F.Sa(0,2)] siT = 0,5 s 
FvSa( 1,0) siT = 1,0 s 
FvSa(2,0) siT = 2,0 s 
F„Sa(2,0)/2 siT > 4,0s 
(3.1) 
2 Base de données du Système d'information hydrogéologique (SIH) du ministère du Développement 
durable, de l'Environnement et des Parcs du Québec, http ://www.sih.mddep.gouv.qc.ca/ 
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Tableau 3.2 Spectre d'accélération pour les villes de La Malbaie et de Montréal. 
Ville Période T (s) < 0,2 0,5 1,0 2,0 > 4,0 
La Malbaie 
Montréal 
S(T)  (g) 
S(T) (g) 
2,30 
0,7728 
1,32 
0,4624 
0,66 
0,1904 
0,209 
0,0653 
0,1045 
0,0326 
3.3.1 Charge de neige 
D'après le CNBC 2005, la charge de neige S se calcule à l'aide de l'équation (3.2). Les 
coefficients Cw, Cs et Ca valent 1,0 alors que le coefficient C& vaut 0,8. La synthèse du 
calcul de la charge de neige est donnée au tableau 3.3. 
S = I8 [S, (Cb xCwxCax Ca) + Sr) (3.2) 
Tableau 3.3 Synthèse du calcul de la charge de neige. 
Ville S 
La Malbaie 
Montréal 
3,54 kPa 
2,85 kpa 
3.3.2 Surcharge d'utilisation 
D'après le CNBC 2005, la surcharge d'utilisation L à considérer pour le toit et une salle de 
classe est respectivement de L — 1,0 kpa et de L = 2,4 kpa. Cependant, puisque le CNBC 
était très récent à cette époque et probablement peu utilisé dans la pratique, la surcharge 
d'utilisation pour le toit est négligée. Aussi, cette charge est beaucoup plus petite que la 
charge de neige qui était anciennement considérée comme une charge d'exploitation. Le 
tableau 3.4 présente la synthèse de la surcharge d'utilisation. 
Tableau 3.4 Synthèse du calcul de la surcharge d'utilisation. 
Ville L (toit) L (plancher) 
La Malbaie 
Montréal 
Okpa 
Okpa 
2,4 kpa 
2,4 kpa 
3.3.3 Charge de vent 
D'après le CNBC 2005, le calcul de la charge de vent W se fait par la somme algébrique de 
la pression extérieure et de la pression intérieure données respectivement par les équations 
(3.3) et (3.4). Rappelons que la charge de vent appliquée sur une surface est positive 
pour une pression et négative pour une succion. Le coefficient Ce est obtenu, pour un 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
3.3. CALCUL DES CHARGES 45 
bâtiment de faible hauteur sur terrain plat, à partir de l'équation (3.5) où h est la hauteur 
de référence pour la pression extérieure et la demi-hauteur de référence pour la pression 
intérieure (paragraphe 8 du commentaire I du CNBC 2005). 
Pe = Iw x q x Ce x Cg x Cp (3.3) 
P i  =  I w x q x C e x C g i x  C p i  (3.4) 
Ce = (/i/10)0'2 > 0,9 (3.5) 
En résumé, le coefficient Ce vaut 0,94 et 0,90 respectivement pour les pressions extérieure 
et intérieure. Les coefficients Cg et Cp prennent une valeur qui varie selon la face du 
bâtiment considéré et la direction du vent. Les valeurs utilisées sont celles de la figure 1-7 du 
commentaire I du CNBC 2005 pour a = 0. Les valeurs de 2 et y reliées sont respectivement 
de 3 et 9 m. Finalement, le coefficient Cgi vaut 2,0 et le coefficient Cpi varie de -0,45 à 0,3. 
Le tableau 3.5 présente la synthèse du calcul de la charge de vent pour le toit et les murs. 
Tableau 3.5 Synthèse du calcul de la charge de vent. 
Ville W max (Toit) W min (Toit) W max (Mur) W min (Mur) 
La Malbaie 
Montréal 
0,10 kpa 
0,07 kpa 
-1,53 kpa 
-1,11 kpa 
1,20 kpa 
-0,87 kpa 
-0,88 kpa 
-0,64 kpa 
3.3.4 Charge permanente 
La charge permanente D est calculée en se basant sur les tranches typiques de toit et 
de plancher illustrées aux figures 3.3 et 3.4. Les approximations de poids des matériaux 
proviennent principalement de la partie 7 du Handbook d'acier (CSA S16-01). Pour les 
tabliers et poutrelles métalliques, des calculs préliminaires avec les catalogues de Canam 
ont permis d'établir qu'un poids de 0,10 kpa par composant est réaliste pour les dimensions 
du bâtiment typique. Autrement, pour l'isolation, l'approximation de poids a été établie 
grâce à la densité trouvée sur internet3. Et pour la mécanique et l'électricité, la valeur 
provient d'un exemple dans un ouvrage de référence4. 
3http ://www.na.graceOTnstruction.com/vermiculite/download/Zonolite_2.pdf 
4Beaulieu, Picard, Tremblay, Grondin et Massicotte (2003), Calcul des charpentes d'acier Tome 1, 
page 117. 
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Les calculs de conception préliminaires ont été réalisés pour les deux villes en utilisant 
les combinaisons du CNBC 2005. Pour les calculs relatifs au tablier du toit, les poids 
du revêtement, de la dalle et du tablier ont été considérés. Pour ce qui est du tablier 
métallique du plancher, le poids des partitions, du revêtement, de la dalle et du tablier 
ont été considérés. Siiite aux calculs des tabliers, un espacement probable de 1,5 m a été 
utilisé pour le calcul des poutrelles. Dans tous les cas, les vérifications pour la flèche ont 
été effectuées. 
Les tableaux 3.6 et 3.7 présentent la synthèse du calcul de la charge permanente pour 
le toit, le plancher et les autres charges permanentes. Il est à noter qu'une correction est 
ajoutée dans la charge permanente du plancher pour tenir compte du fait que les partitions 
sont construites en maçonnerie. Cependant, cette correction n'est pas incluse dans la valeur 
utilisée pour les calculs préliminaires et la conception du cadre. Aussi, les autres charges 
permanentes ont été établies après la conception du cadre. 
Tableau 3.6 Synthèse du calcul de la charge permanente du toit et du plancher. 
Désignation D (kpa) D (kpa) 
Toit Plancher 
Partition 
o
 
o
 
Revêtement goudron + gravier 0,30 
Revêtement linoléum 0,07 
Dalle de béton 2,5 po 1,50 1,50 
Tablier métallique 0,10 0,10 
Poutrelles métalliques 0,10 0,10 
Isolation 3 po vermiculite 0,07 
Mécanique et électricité 0,25 0,25 
Plafond suspendu 0,20 0,20 
Total 2,52 3,22 
Valeur de conception 2,50 3,20 
Correction pour partition de maçonnerie - 0,60 
Total réel 2,50 3,80 
Tableau 3.7 Synthèse du calcul des autres charges permanentes. 
Désignation D (kN/m) 
Mur de remplissage de maçonnerie extérieur 7,71 
Poutre supérieure (La Malbaie) 0,50 
Poutre inférieure (La Malbaie) 0,58 
Colonne (La Malbaie) 0,38 
Poutre supérieure (Montréal) 0,44 
Poutre inférieure (Montréal) 0,51 
Colonne (Montréal) 0,38 
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3.4 Conception du cadre d'un bâtiment typique 
La conception d'un des cadres du bâtiment typique présenté à la section 3.1 a été réalisée 
à l'aide de la norme CSA S16-01, sans considération des exigences relatives aux efforts 
sismiques. Le cadre en question est mis en évidence sur l'illustration d'une classe typique 
à la figure 3.5. C'est le cadre ayant la plus petite largeur, une baie sur chaque étage. Il 
est à noter que le choix du cadre à concevoir a été arbitraire. Par contre, soulignons que 
le mur le plus large d'une classe risque d'être troué par plusieurs fenêtres et donc risque 
d'avoir un comportement plus complexe. 
o.imiiu; 
Figure 3.5 Localisation du cadre de 2 étages à concevoir dans une classe ty-
pique. 
La figure 3.6 présente l'aire tributaire et les chargements de la poutre supérieure, de la 
poutre inférieure et de la colonne du cadre à concevoir. L'aire tributaire ne peut faire 
l'objet d'aucune réduction puisque la surcharge d'utilisation est inférieure à 4,8 kpa. Pour 
les chargements, les combinaisons du CNBC 2005 ont été utilisées. 
À l'égard de la charge permanente considérée pour la conception des poutres et de la 
colonne, quelques précisions peuvent être apportées. Pour considérer le poids des poutres 
perpendiculaires, un facteur de correction de 1,8 a été appliqué sur le poids propre des 
poutres du cadre. L'équation (3.6) détaille le calcul du facteur de correction. La demi-
longueur de la poutre transversale correspond approximativement à 80 % de la largeur du 
cadre à concevoir. Le poids des poutres perpendiculaires est donc considéré en augmentant 
celui des poutres du cadre de 80 %. 
9,1 m/2 = 4,55 m —> 4,55 m/6,1 m = 0,75 » 0,8 (3.6) 
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y 
W/ 
a) b) c) 
Figure 3.6 Identification des aires tributaires et des chargements du cadre 
pour : a) la poutre supérieure, b) la poutre inférieure, c) la colonne. 
Pour les poutres, le chargement considéré résulte en une flexion biaxiale. Les éléments 
poutres ont été analysés comme étant non supportés sur toute leur longueur et l'inter-
action des flexions a été vérifiée. Pour la colonne, le chargement considéré résulte en 
une flexion/compression. Comme pour les poutres, les éléments colonnes ont été analysés 
comme étant non suportés sur toute la hauteur d?un étage et l'interaction de la flexion et 
de la compression a été vérifiée. Aussi, la colonne est considérée comme une section qui se 
prolonge pour les deux étages. Finalement, dans tous les cas, la flèche a été vérifiée, mais 
elle ne contrôle pas le choix des profilés. 
Il est à noter que les profilés sélectionnés pour les poutres et la colonne sont des sections 
en I. Les rares indications structurales sur les vieux plans concernent des profilés WF wide 
flange. L'équivalent actuel de ce genre de section est le profilé en I de type W. Pour la 
colonne, la sélection du profilé est faite en fonction de la largeur du mur de maçonnerie 
qui est en contact avec l'âme de la colonne (en dégageant les rayons de courbure, ce qui 
n'était peut-être pas nécessaire). 
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La conception du cadre a été réalisée pour les deux villes choisies. En voici le schéma final 
aux figures 3.7 et 3.8. Les profilés sont très semblables. 
I-
6,1 m 
H h 
6,1 m 
H 
W360x51 
W310x60 
W360x45 
W310x52 
& 
ë 
m 
? 
Figure 3.7 Schéma final du cadre, 
conception pour La Malbaie. 
Figure 3.8 Schéma final du cadre, 
conception pour Montréal. 
3.5 Un mur générique typique 
Pour établir un mur générique typique, la baie du bas de la conception pour La Malbaie 
est privilégiée pour le cadre. Ce choix s'explique par plusieurs aspects. D'abord, le cisaille-
ment maximal est à la base. Aussi, il a été observé que la majorité de l'endommagement 
se produit dans le mur au premier étage pour une sollicitation latérale parallèle au mur 
[Bothara et al., 2010). Ensuite, le poids sismique de la conception pour La Malbaie est su-
périeur à celui pour Montréal de seulement 2 %. Finalement, l'aléa sismique de La Malbaie 
est le plus important du Québec. 
Au niveau des détails de construction, spécifions que les connexions poutre-colonne sont 
conçues pour transférer l'équivalent de la capacité en cisaillement de la poutre et que les 
connexions colonne/fondation sont de type encastrement. Les connexions de la fondation 
sont conçues après l'établissement des dimensions du montage expérimental et basées sur 
les résultats d'analyses numériques préliminaires (voir section 6.2). Un cisaillement à la 
base de 500 kN a été considéré d'après la capacité du vérin choisi. Par colonne, les efforts 
de compression et de tension considérés sont doublés et le moment de flexion correspond 
à un peu plus que le moment plastique de la section de la colonne. De plus, suivant les 
observations de Mitchell et al. (1989), aucun connecteur n'est utilisé à l'interface entre le 
mur de maçonnerie et le cadre. 
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Pour ce qui est du mur de remplissage de maçonnerie, il est constitué de tuiles structurales 
d'argile puisque c'est le matériau de remplissage le plus inventorié par Paquette (2011). 
Notons au passage qu'il y a peu d'essais expérimentaux dans la littérature sur les murs 
de remplissage de tuile structurale d'argile. L'examen de la figure 3.1 permet d'établir 
que les tuiles structurales font environ 12 po (300 mm) par 12 po (300 mm), soit parmi 
les plus grandes dimensions disponibles pour les tuiles structurales et le plus productif 
pour une rapidité de remplissage. Les unités ont 200 mm (8 po) d'épaisseur puisque c'est 
généralement l'épaisseur des murs de remplissage qui soutiennent le revêtement extérieur 
des écoles des années 1950. 
Pour déterminer le type de mortier à utiliser pour la construction du mur de remplissage 
de maçonnerie, l'Association des entrepreneurs en maçonnerie du Québec (AEMQ) a été 
consultée à défaut de prélever des échantillons de mortier et d'en déterminer la compo-
sition par analyses pétrographiques tel que réalisé par Flanagan et al. (1993a). Dans les 
années 50, avant l'apparition de la norme canadienne sur la fabrication des mortiers, le 
mortier utilisé pour les ouvrages généraux, tels que les murs de remplissage, était fabri-
qué d'une part de ciment Portland, d'une part de pâte de chaux et de 6 parts de sable 
mélangées manuellement à la houe. Aucune eau n'était ajoutée puisque la pâte de chaux 
en contenait suffisamment pour obtenir l'ouvrabilité voulue. Tel qu'expliqué aux sections 
B.1.2 et B.1.3, ce type de mortier correspond approximativement à un type N. Entre les 
unités de maçonnerie, les joints ont 10 mm d'épaisseur tel que spécifié par l'Institut de 
la maçonnerie du Québec alors que les joints du périmètre du mur ont environ 20 mm 
d'épaisseur, tel que réalisé dans un autre programme expérimental au Canada [Centeno, 
2009]. 
Au niveau des dimensions du mur de remplissage de maçonnerie, elles sont déterminées 
d'après le système de guidage utilisé et de l'espace disponible dans le laboratoire. Un 
rapport hauteur/largeur h/l unitaire est privilégié dans une optique de généralisation, 
sans spécification pour le rapport hauteur/épaisseur h/t du mur. Ces contraintes donnent 
une hauteur maximale de 3 m, soit un mur de 9 tuiles x 9 tuiles. 
3.6 Divergences par rapport à l'existant 
Le mur générique décrit précédemment se veut représentatif d'un mur de soutien extérieur 
du premier étage d'un bâtiment typique d'une école construite au Québec dans les années 
1950. Il y a cependant quelques écarts par rapport aux bâtiments existants. 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
3.6. DIVERGENCES PAR RAPPORT À L'EXISTANT 51 
D'abord, la description d'un bâtiment typique d'une école des années 50 est basée sur la 
généralisation des données de l'inventaire d'un échantillonnage de bâtiments d'une seule 
région du Québec. Ensuite, de par leur nature, les données étudiées comportaient des la-
cunes au niveau structural. Il a donc fallu poser des hypothèses pour combler ces lacunes. 
Puis, le manque de rigueur historique dans la conception de la structure (code d'acier, 
CNBC) entraîne des différences par rapport à la structure des bâtiments existants (résis-
tance de l'acier supérieure, profilés inexistants à l'époque, connexions). De plus, le manque 
de données rend difficile l'évaluation de la correspondance à la réalité. 
Aussi, il est évident qu'un mur de maçonnerie construit en laboratoire est différent d'un 
mur de maçonnerie construit il y a 60 ans. Même si la composition du mur (unités, mortier) 
est reproduite au mieux, il reste que les techniques de fabrication ont évolué depuis et 
que la dégradation due au temps est négligée. Plus particulièrement au niveau des tuiles 
structurales, il a été trouvé que des tuiles de 1990 sont approximativement 50% plus 
résistantes que des tuiles fabriquées probablement au même endroit en 1940, mais extraites 
d'un bâtiment en 1990 [Flanagan et ai, 1993b]. Malgré tout, les mêmes conditions ont déjà 
été considérées comme représentatives [Henderson et ai, 2003]. 
Finalement, il faut être prudent dans l'analyse des résultats expérimentaux et la formula-
tion des conclusions. En effet, la revue de la littérature a montré que le comportement d'un 
montage est influencé par le contexte structural (le nombre de baies par étage, le nombre 
d'étages et la présence d'ouvertures). En ne construisant qu'un seul mur générique, il ne 
faudrait pas en généraliser le comportement à un bâtiment complet ou à l'ensemble des 
écoles du Québec. 
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CHAPITRE 4 
PROGRAMME EXPÉRIMENTAL 
Ce chapitre décrit le programme expérimental mis en oeuvre pour réaliser le troisième 
objectif de ce projet de recherche, soit caractériser expérimentalement le comportement 
sismique en-plan d'un montage expérimental représentatif d'une école typique du Québec 
avec maçonnerie non armée. Le programme expérimental en question est constitué d'un 
essai cyclique sur un spécimen de mur de remplissage en maçonnerie et de quelques essais 
de caractérisation de la maçonnerie aux fins d'analyse des résultats de l'essai principal. 
Ce chapitre présente les équipements utilisés, les typés d'essais réalisés et les données 
recherchées. 
4.1 Montage expérimental 
Le principal montage de ce programme expérimental est un spécimen de mur de remplis-
sage de tuiles structurales d'argile construit dans un cadre d'acier (voir figure 4.1 et 4.2). 
La conception de ce mur générique est décrite à la section 3.5. Les dimensions du montage 
hors tout sont 2,94 m en largeur, de l'extérieur d'une colonne à l'autre, et 3,15 m en hau-
teur, incluant l'épaisseur de la fondation. Notons que la hauteur du montage correspond 
presque à la hauteur d'une classe typique. Le mur de maçonnerie mesure 0,2 m d'épais-
seur (8po), 2,77m de hauteur par 2,77 m de longueur (109 x 109po), sans ouverture. Les 
rapports h/l et h/t du mur sont respectivement de 1,0 et 13,9. Le centre du mur, sur 
l'épaisseur, coïncide avec le centre de l'âme des colonnes. 
La tuile structurale utilisée, voir figure 4.3, est de dimension nominale épaisseur-hauteur-
longueur de 200 mm x 300 mm x 300 mm (8 x 12 x 12 po) et est posée avec les cellules à 
l'horizontale. Elle provient d'Ohio (aux États-Unis), nouvellement fabriquée, parce que ce 
type d'unité de maçonnerie n'est plus produit au Canada et qu'il n'a pas été possible d'en 
récupérer après extraction. Le mortier utilisé pour joindre les tuiles correspond à un type 
N avec les proportions de 1 : 1 : 6 de ciment Portland : chaux : sable, typique des années 
1950 au Québec. L'épaisseur moyenne des joints est de 10 mm, sauf à la périphérie du 
mur à l'interface du cadre et de la fondation où les joints font 20 mm d'épaisseur. Aucun 
mortier n'a été placé entre les ailes des colonnes et le mur. Et aucune armature n'a été 
installée dans le mur de maçonnerie. 
53 
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Figure 4.1 Schéma du montage expérimental. 
Le cadre est construit à partir d'un acier avec une limite élastique de 345 MPa. Les colonnes 
sont des profilés W 310x39, alors que la poutre est un profilé W 310x60. La poutre est 
connectée aux colonnes via deux cornières L102 x 102x9,5 boulonnées dos à dos avec des 
boulons d'un diamètre de 1 po A325, trois dans l'âme de la poutre et six dans l'âme de la 
colonne. Le détail de la connexion est montré à la figure 4.2. 
Concernant la fondation, elle consiste en une plaque d'acier soudée à la colonne et bou-
lonnée à une autre plaque d'acier fixée au sol de béton armé du laboratoire au moyen 
de tirants. Le système de double plaque a été choisi pour accommoder l'espacement des 
trous de fixation au sol du laboratoire, faciliter la construction du montage et favoriser 
la réutilisation de certaines pièces d'acier. Chaque colonne est donc soudée, pénétration 
complète, sur une plaque de lpo (25,4 mm) d'épaisseur. Cette plaque est boulonnée sur 
une autre plaque de 2 po (50,8 mm) d'épaisseur avec des boulons d'un diamètre de 1 po 
A325. L'espace horizontal entre les deux plaques de 2po est comblé avec une dalle de 
béton sur laquelle repose une plaque d'acier de 1 po, vissée aux extrémités sur les plaques 
de 2 po. 
Le cadre est agrémenté de deux éléments supplémentaires pour le système de guidage 
et la fixation du vérin. Deux cornières, une de chaque côté, ont été installées sur l'aile 
supérieure de la poutre du cadre pour le guidage hors-plan du montage. Les cornières 
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Figure 4.2 Détails de la construction du montage expérimental. 
font presque toute la longueur de la poutre. Un petit bout de W 310 x60 est aussi installé 
dans le prolongement de la poutre pour assurer la connexion du vérin hydraulique avec le 
montage expérimental. 
Le mur de maçonnerie du montage expérimental et les spécimens de caractérisation ont 
été construits le 9 avril 2011. Quelques photos prises lors de la construction du montage 
expérimental sont reproduites à l'annexe C. Un maçon expérimenté a été engagé pour, 
poser la maçonnerie de façon aussi représentative que possible des pratiques des années 
1950. Rappelons que la norme canadienne pour la fabrication des mortiers date de 1976. 
On a choisi un mortier prémélangé pour favoriser la régularité du mélange pour l'ensemble 
du mur. Le mortier professionnel Marco 1 • 1 • 6 est un mortier de type N, conforme à 
la norme CSA A179, composé de ciment Portland, de chaux hydratée type S, de sable à 
granulométrie contrôlée et d'autres composants. On a envisagé de vieillir artificiellement le 
mortier en ajoutant du sable ou du sucre à la formulation, mais le manque d'informations 
quant aux impacts de telles modifications a mené au rejet de cette option. 
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Figure 4.3 Représentation 3D de la tuile structurale utilisée. 
Le mortier a été fabriqué en vidant les sacs du mélange à mortier dans un bac et en ajoutant 
de l'eau en quantité suffissante pour obtenir l'ouvrabilité voulue. Le tout a été mélangé 
avec une grosse perceuse munie d'un bout mélangeur. Au cours de la construction du mur 
de maçonnerie, le mortier était remélangé de temps en temps. Il est devenu de plus en plus 
épais. Le maçon a donc ajouté de l'eau, même si cette pratique n'est pas recommandée 
par les normes d'aujourd'hui. Vers la fin de la construction du mur, il manquait un peu 
de mortier alors le contenu de quelques sacs a été ajouté, avec de l'eau, au mortier restant 
pour terminer le travail. Un nouveau mélange de mortier a été fait pour la construction 
des spécimens de caractérisation. 
4.2 Caractérisation de la maçonnerie 
Pour faciliter l'analyse des résultats expérimentaux, un volet de caractérisation de la ma-
çonnerie est entrepris. L'objectif est de déterminer les propriétés de base du mortier et des 
tuiles structurales utilisées. Il est surtout question ici de la résistance en compression, du 
module élastique et du coefficient de Poisson de la maçonnerie de tuile structurale avec 
mortier de type N. Quatre types de spécimens sont ciblés. Puisqu'un risque de projection 
d'éclats est noté dans la littérature, un système de rideaux de protection est ajouté aux 
montages expérimentaux pour les essais de compression sur les tuiles structurales. 
4.2.1 Cube de mortier 
Les essais de caractérisation reliés au mortier visent à obtenir la résistance en compression 
du mortier. Ces essais suivent la norme ASTM C109 (2008). Cinq groupes de trois cubes 
51 mm x 51 mm ont donc été fabriqués durant la construction du mur de maçonnerie du 
montage expérimental et des autres spécimens de caractérisation. Le tableau 4.1 regroupe 
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diverses informations reliées à la fabrication et au mûrissement des cubes de mortier. Par 
exemple, les deux tiers du mur étaient construits 60 minutes après le mélange. Les trois 
cubes du groupe 2 ont été fabriqués à ce moment-là et se sont retrouvés dans la chambre 
humide du laboratoire de béton après leur démoulage. Le groupe 4 est le seul à avoir un 
mûrissement à l'air libre tel que recommandé par la norme ASTM E519 relative à l'essai 
d e  t r a c t o p m  d i a g o n a l e  a v e c  l e s  p r i s m e s  4 x 4 .  
Tableau 4.1 • Description des cubes de mortier. 
Groupe Temps depuis le mélange Correspondance Type de mûrissement 
1 10 min 1/3 du mur Ch. humide 
2 60 min 2/3 du mur Ch. humide 
3 120 min Dernier tiers du mur Ch. humide 
4 10 min Prismes de maçonnerie Air libre 
5 45 min Prismes de maçonnerie Ch. humide 
Après 27 jours de mûrissement, deux des trois cubes de chaque groupe ont été cassés 
avec la presse Riehle du laboratoire de béton, d'une capacité de 3000001bs (1335 kN). Les 
autres cubes ont été cassés le jour de l'essai sur le spécimen correspondant, uniquement 
pour avoir une idée de la résistance du mortier à ce moment-là. Les troisièmes cubes 
des groupes 1 à 3 ont été cassés la veille du jour de l'essai principal de ce programme 
expérimental (115 jours), le troisième cube du groupe 4 a été cassé le jour de l'essai de 
caractérisation du dernier prisme 4 x 4 (81 jours) et le troisième du groupe 5 a été cassé 
le jour de l'essai de caractérisation du prisme 2 blocs (41 jours). Le taux de chargement 
utilisé pour déterminer la résistance en compression des cubes de mortier est en moyenne 
de 1112 N/s (250 lbs/s). 
4.2.2 Tuile structurale individuelle 
Les essais de caractérisation reliés aux tuiles structurales commencent avec la tuile indivi-
duelle, sans mortier, et suivent la norme ASTM C67 (2009b). D'abord, dix tuiles ont été 
sélectionnées au hasard durant la construction du mur pour en mesurer les dimensions. 
Ensuite, des tuiles restantes après la construction, cinq ont été choisies au hasard pour un 
essai de compression. Une tuile additionnelle a également été choisie pour vérifier si percer 
un trou dans la paroi pouvait avoir un impact sur la résistance de la tuile. Il était envisagé 
de percer des trous dans le mur pour fixer les instruments pour l'essai cyclique. Pour l'es-
sai de compression, les tuiles sont d'abord séchées dans une étuve Genec du laboratoire 
des sols et matériaux à une température de 110-115°C. Elles étaient déjà presque sèches 
avec les conditions d'entreposage dans le laboratoire. Une fois refroidies, les surfaces de 
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chargement ont été préparées avec du FlowStone suivant la norme ASTM C1552 (2009a). 
Le FlowStone est un mortier à base de gypse dont la résistance en compression après 
I heure est de 28,22 MPa, en moyenne, et respecte donc les exigences de la norme C1552. 
II sert, dans le cas présent, à avoir deux surfaces de chargement parallèles entre elles et 
perpendiculaires à l'axe vertical de la tuile structurale. La figure 4.4 illustre le procédé 
utilisé pour la préparation des surfaces de chargement avec une épaisseur maximale de 
3 mm de FlowStone. 
Figure 4.4 Préparation de la surface de chargement d'une tuile structurale. 
Pour l'essai de compression qui s'est tenu les 19 et 20 mai 2011, la tuile est posée, avec les 
cellules orientées à l'horizontale, directement entre les plateaux de chargement de la presse. 
La charge verticale est appliquée en contrôle de déplacement avec la presse 311 MTS du 
laboratoire de structure de l'Université de Sherbrooke, d'une capacité de 11,4 MN. L'ins-
trumentation du montage est choisie pour obtenir le coefficient de Poisson et le module 
élastique de la tuile structurale. Un LVDT (±2,5 mm) est utilisé pour mesurer le déplace-
ment vertical entre les deux plateaux de chargement de la presse. Des jauges de déformation 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
4.2. CARACTÉRISATION DE LA MAÇONNERIE 59 
à béton sont utilisées pour mesurer les déformations horizontales et verticales de la tuile. 
En se basant sur les résultats de Boyd (1993), une cellule de charge de 1500 kN mesure la 
charge appliquée sur la tuile. 
4.2.3 Prisme de 2 tuiles 
Les essais de caractérisation reliés aux tuiles structurales se poursuivent avec un prisme 
de deux tuiles posées l'une sur l'autre avec du mortier entre les deux. Comme pour la 
construction du mur, les cellules des tuiles sont parallèles au joint de mortier, soit à l'hori-
zontale. Trois prismes de deux tuiles ont été construits dans un sac étanche à l'humidité, 
refermé ensuite comme stipulé dans la norme ASTM C1314 (2010a). Les spécimens sont 
remis à l'air libre pour la préparation des surfaces de chargement avec du FlowStone 
suivant la norme ASTM C1552 (2009a). 
Pour mesurer la résistance en compression des prismes, les prismes de 2 tuiles ont été po-
sitionnés directement entre les plateaux de chargement de la presse 311 MTS. Une charge 
verticale est ensuite appliquée sur le prisme, perpendiculairement au joint de mortier. 
L'instrumentation du montage est choisie pour obtenir le module élastique de la maçonne-
rie de tuile structurale. Avec le type de rupture observé pour les essais sur tuile individuelle, 
un potentiomètre de 50 mm est donc utilisé pour mesurer le déplacement vertical entre 
les deux plateaux de chargement de la presse (au lieu d'un LVDT). Selon les résultats de 
Boyd (1993), une cellule de charge de 1 500 kN mesure la charge appliquée sur le spécimen. 
L'essai s'est déroulé le 20 mai 2011. 
4.2.4 Prisme 4x4 
Les essais de caractérisation reliés aux tuiles structurales se terminent avec un prisme de 
quatre tuiles par quatre tuiles. Ces essais s'inspirent de la norme ASTM E519 (2010c) 
qui vise à déterminer la résistance en traction diagonale ou cisaillement de la maçonnerie, 
en appliquant une charge de compression dans l'axe de la diagonale d'un mur carré de 
48 po x 48 po. Ce type de montage peut aussi être utilisé pour évaluer la résistance en 
compression de la diagonale d'un mur de remplissage. Dans le cas de ce projet, la diagonale 
du mur de remplissage est inclinée à 45° par rapport à l'horizontale. Trois petits murs ont 
donc été construits de la même façon que le mur de remplissage du montage expérimental. 
Pour assurer une meilleure distribution des contraintes dans les coins où la charge est 
appliquée, les cellules des tuiles aux extrémités ont été partiellement remplies avec de la 
mousse de polystyrène expansible, comme fait par Boyd (1993). Des semelles de charge-
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ment sont ensuite insérées sur les coins. Ces semelles d'acier présentent une section inclinée 
qui suit le côté du mur et une section plane qui devient la surface de chargement. La norme 
recommande que la section inclinée fasse 1/8 de la longueur du mur, mais 1/6 de la lon-
gueur a été choisi afin d'éviter les concentrations de contraintes comme suggéré par Fattal 
(1977). Une fois les semelles installées sur les coins des spécimens, l'espace vide est comblé 
par du FlowStone. 
Pour transporter les spécimens, un système de serre-joint a été mis au point pour soulever 
et manipuler les spécimens avec le pont roulant (voir figure 4.5). Juste avant l'essai, les 
spécimens ont été pesés sur une balance grande surface du laboratoire de béton pour 
déterminer la masse volumique de la maçonnerie. 
Figure 4.5 Système de serre-joint pour transporter un prisme 4x4. 
Après un mûrissement à l'air libre, les prismes 4x4 inclinés à 45° ont été soumis à une 
charge verticale de compression appliquée par la presse 311 de MTS les 20, 27 et 29 
juin 2011. La figure 4.6 illustre le montage pour l'essai de compression à 45°. Idéalement, 
les semelles de chargement doivent être fixées aux plateaux de chargement de la presse. 
L'instrumentation du montage est une rosette de potentiomètres 50 mm pour déterminer 
à la fois le module élastique et le coefficient de Poisson. Une cellule de charge de 1500 kN 
mesure la charge appliquée sur le spécimen. 
4.3 Essai cyclique quasi-statique 
Pour caractériser expérimentalement le comportement sismique en-plan du montage ex-
périmental, il a été construit à proximité du mur de réaction du laboratoire de structures 
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Figure 4.6 Montage pour l'essai de compression diagonale sur le prisme 4x4. 
(Photo : Patrick Paultre) 
de l'Université de Sherbrooke. Le mur de réaction, d'une hauteur de 7 m, sert d'appui au 
vérin hydraulique qui pousse et tire sur le prolongement de la poutre du cadre d'acier du 
montage expérimental. La figure 4.7 montre le schéma de l'assemblage du montage expé-
rimental avec le vérin hydraulique fixé au mur de réaction et le système de guidage latéral. 
L'essai s'est déroulé le 3 août 2011 après 116 jours de cure à l'air libre, sans arrosage, pour 
le mur de remplissage de maçonnerie. 
4.3.1 Chargement 
Pour simuler l'effet d'un séisme, le montage expérimental a été sollicité de façon cyclique 
à l'aide d'un vérin hydraulique dynamique. Le vérin utilisé est de la marque MTS System 
Corporation et est contrôlé par le système FlexTest-60 de MTS. Il possède une capacité de 
500 kN et une course maximum de ± 375 mm. Il est muni de deux instruments de mesure 
interne, soit une cellule de force pour la force appliquée et un capteur de déplacement 
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Figure 4.7 Schéma de l'assemblage du montage expérimental avec le vérin hy-
draulique et le système de guidage. 
pour le déplacement relatif du vérin. Dans le cadre de cet essai, le déplacement imposé 
a été contrôlé par le déplacement du LVDT 16 plutôt que celui du vérin, pour assurer 
une meilleure précision. Pour un résultat optimal, le vérin est fixé sur un appui rigide 
et résistant. Le mur de réaction du laboratoire de structure possède une résistance en 
cisaillement de 8000kN, en poinçonnement par vérin de 1500kN et 25000kNm contre le 
décollement de la fondation. 
La première partie du chargement consiste en des cycles de déplacement par incrément de 
1 mm jusqu'au changement de pente de l'enveloppe de la courbe d'hystérésis. Ce point cor-
respond approximativement à un déplacement de 4 mm. Par la suite, la seconde partie du 
chargement consiste en des cycles de déplacement où le déplacement cible est un multiple 
de 4 mm. Le critère d'arrêt de l'essai est une perte de capacité importante ou un déplace-
ment maximal de 75mm (2,7% de la hauteur du mur). À un déplacement de 36mm, la 
rupture du mur était évidente avec la faible capacité résiduelle et l'état d'endommagement 
du mur. Chaque cycle est fait deux fois. La figure 4.8 illustre l'historique de déplacement 
appliqué au montage par le vérin hydraulique, sans les pauses pour permettre la prise de 
mesures manuelles. 
Pour l'ensemble du chargement, la vitesse de chargement a été adaptée pour obtenir une 
durée d'essai raisonnable. Pour la première phase, la vitesse utilisée est 0,05 mm/s. Pour 
la deuxième , phase, la vitesse est passée à 0,2 mm/s. 
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Figure 4.8 Historique de chargement pour l'essai cyclique quasi-statique. 
4.3.2 Instrumentation et système d'acquisition 
Pour l'essai cyclique quasi-statique, le montage expérimental est instrumenté avec 36 
jauges de déformation pour l'acier et 24 capteurs de déplacement (13 LVDT, 11 potentio-
mètres). La localisation des jauges et des capteurs de déplacement installés est indiquée sur 
les figures 4.9, 4.10 et 4.11. Le tableau 4.2 présente des informations plus détaillées sur les 
capteurs de déplacement. Notons que le choix de course pour les capteurs de déplacements 
est basé sur les résultats de Flanagan (1994), avec une marge de manoeuvre. 
44 po •h  
44 po 5P u<P 
48 po 
48 po 
•il 
liât 
ii 
,<f 
Poutre 
Colonne 
Figure 4.9 Schéma de localisation des jauges de déformation. 
Des mesures manuelles sont aussi prévues pour vérifier le décollement de la périphérie du 
mur et le glissement entre deux rangs de tuiles structurales. Pour la première mesure, une 
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Figure 4.10 Schémas de localisation des capteurs de déplacement sur le mur. 
Tableau 4.2 Détail des capteurs de déplacement installés pour l'essai cyclique. 
Numéro Type Course Description 
1-2 
3-4 
Potentiomètre 
Potentiomètre 
127 mm 
50 mm 
Rosette pour déformations du mur 
Rosette pour déformations du mur 
5-6 
7-8 
9-10 
11-12 
LVDT 
LVDT, 
LVDT 
LVDT 
±25 mm 
±25 mm 
± 12,5 mm 
± 12,5 mm 
Mvt relatif mur - dessous poutre 
Mvt relatif mur - intérieur colonne 
Mvt relatif mur - intérieur colonne 
Décollement de la base du mur 
13-15 Potentiomètre 50 mm Déplacement vertical de la poutre 
16 LVDT ± 150 mm Déplacement latéral au sommet du montage 
17-18 
19-20 
21-22 
Potentiomètre 
Potentiomètre 
Potentiomètre 
254 mm 
127 mm 
50 mm 
Déformée latérale de la colonne en 3 pts 
Déformée latérale de la colonne en 3 pts 
Déformée latérale de la colonne en 3 pts 
23-24 LVDT ± 2,5 mm Glissement de la fondation du montage 
croix tracée sur chaque tuile de la périphérie du mur assure que les mesures successives 
sont au même endroit. Pour la deuxième mesure, trois lignes verticales tracées sur le mur 
et alignées avec les jauges de déformation de la poutre fournissent un repère visuel. Tous 
les instruments de mesure, incluant les instruments de mesure interne du vérin, sont reliés 
au système d'acquisition System 5000 de Vishay. 
Pour faciliter la prise de mesures manuelles de décollement, un outil maison a été fabriqué. 
Puisque l'interface entre le mur et les colonnes n'est pas accessible directement, un bloc de 
bois a été coupé avec des dimensions supérieures au chevauchement de l'aile de la colonne 
sur le mur. Ensuite, une surépaisseur a été ajoutée sur environ la moitié de la longueur du 
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Figure 4.11 Schémas de localisation des capteurs de déplacement sur le cadre. 
bloc pour dégager le bloc du mortier qui déborde par rapport à l'épaisseur du mur. Ainsi, 
il est possible d'accoter le bloc à la fois contre l'âme de la colonne et directement à plat 
sur le mur. Finalement, ùne petite règle métallique a été encastrée et fixée dans le bloc 
pour faciliter la manipulation du tout. 
4.3.3 Prévisions 
Cette section présente quelques prévisions succinctes du comportement du montage lors de 
l'essai cyclique. Ces prévisions sont basées sur les essais rapportés dans la littérature et les 
analyses numériques préliminaires. Donc, la résistance du montage devrait être de l'ordre 
de celle des montages expérimentaux de Flanagan chargés en-plan, soit près de 200 kN. 
Puisque les tuiles utilisées sont plus résistantes que celles de Flanagan, la résistance du 
montage ira peut-être jusqu'à 250 kN. Cependant, il serait très surprenant d'atteindre la 
résistance maximale prédite avec les analyses numériques préliminaires, soit 457 kN (voir 
section 6.2). La fissuration du mur de maçonnerie et la résistance maximale du montage 
sont anticipées respectivement aux environs de 5 mm et 30 mm de déplacement. 
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CHAPITRE 5 
RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX 
Ce chapitre présente les résultats expérimentaux obtenus par l'exécution du programme 
expérimental décrit précédemment en lien avec la réalisation du troisième objectif de ce 
projet de recherche. La première partie concerne le volet de caractérisation de la maçon-
nerie utilisée alors que la deuxième partie traite de la caractérisation du comportement 
cyclique du montage expérimental. Les résultats sont d'abord présentés, puis analysés par 
rapport aux principales propriétés caractérisant le comportement sismique d'une structure. 
Les mêmes propriétés ciblées dans la revue de littérature sont reprises pour l'analyse, puis 
commentées par rapport à la littérature. 
5.1 Caractérisation de la maçonnerie 
Cette section présente les résultats expérimentaux obtenus lors de la phase de caractérisa-
tion de la maçonnerie. Rappelons que l'intention principale est de déterminer la résistance 
en compression, le module élastique et le coefficient de Poisson de la maçonnerie de tuile 
structurale d'argile utilisée pour la construction du montage expérimental. 
5.1.1 Cube de mortier 
Le tableau 5.1 présente une synthèse des résultats de compression sur 15 cubes de mortier 
type N (voir tableau 4.1 pour les informations d'échantillonnage du mortier). 
Après 27 jours de mûrissement, chambre humide ou air libre, la résistance moyenne du 
mortier est de 17,69 MPa avec un coefficient de variation (COV) de 11%. La résistance à 
la compression est beaucoup plus élevée que le minimum requis. En effet, la norme ASTM 
C270 requiert une résistance en compression minimale de 5,17 MPa pour un mortier de 
type N (voir tableau B.2). Rappelons que, contrairement au béton, la classification d'un 
mortier est basée sur sa formulation plutôt que sur sa résistance en compression. À titre 
comparatif, la résistance moyenne du mortier type N, une part de ciment à mortier pour 2,5 
parts de sable, pour les essais en-plan de Flanagan (1994) est de 13,7 MPa, soit inférieure 
de 23 % à celle obtenue. 
67 
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Tableau 5.1 Résultats essai de compression sur cubes de mortier. 
Spécimen Age Force max Résistance compression Moyenne COV 
0) (N) (MPa) (MPa) (%) 
1-1 27 39922,79 15,35 
1-2 27 44 371,01 17,06 
1-3 115 54713,13 21,04 17,81 16 
2-1 27 46595,13 17,91 
2-2 27 47373,56 18,21 
2-3 115 50042,50 19,24 18,46 4 
3-1 27 45594,28 17,53 
3-2 27 46928,74 18,04 
3-3 115 50264,91 19,33 18,30 5 
4-1 27 55601,78 21,38 
4-2 27 52266,61 20,09 
4-3 81 66056,10 25,40 22,29 12 
5-1 27 42302,59 16,26 
5-2 27 39033,15 . 15,01 
5-3 41 43036,55 16,55 15,94 5 
Quelques problèmes se sont présentés avec les spécimens des groupes 1 et 4. D'abord, 
quand est venu le temps de démouler les cubes, quelques difficultés sont survenues pour 
les spécimens 1-1 et 1-2. Ces difficultés ont peut-être endommagé les spécimens et diminué 
leur résistance à l.'essai de compression. Ensuite, la vitesse de chargement utilisée pour les 
premiers cubes, le 4-1 et le 4-2, était beaucoup plus grande que la vitesse recommandée. 
Cela peut avoir surestimé la résistance réelle de ces cubes. La même complication s'est 
malheureusement reproduite pour le spécimen 4-3. Ces problèmes pourraient expliquer le 
COV supérieur à 5 % des groupes 1 et 4. 
Au niveau de l'influence du temps depuis le mélange, les résultats obtenus ne sont pas 
concluants. Si on fait la moyenne de tous les cubes fabriqués lors de la construction du 
mur (groupes 1 à 3), on obtient une résistance de 18,19 MPa avec un COV de 2%. Une 
si faible dispersion de la résistance ne permet pas d'affirmer que le temps depuis le mé-
lange influence la résistance du mortier. Pour la construction des prismes de maçonnerie 
(groupes 4 et 5), la résistance moyenne est de 19,11 MPa avec un COV de 23%. Bien 
qu'une telle variation puisse s'expliquer par l'influence du temps depuis le mélange, elle 
est probablement due au problème de vitesse de chargement pour les spécimens du groupe 
4. Pourtant, la littérature mentionne que la résistance du mortier peut diminuer jusqu'à 
35% avec le délai entre le mélange et la pose du mortier 2h30 plus tard [Bothara et al., 
2010]. 
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Finalement, en comparant la résistance du troisième cube de chaque groupe avec la 
moyenne des deux autres testés à 27 jours, des similitudes avec la prise de résistance 
d'un béton ressortent. On estime que les résistances à 56 et 90 jours sont environ 10 % à 
15% plus élevées que les résistances à 28 jours [Kosmatka et al., 2003]. La prise de résis-
tance avec le temps pour le mortier semble plus faible, de l'ordre de 5% à 10%. En effet, 
à 41 jours, le groupe 5 présente une augmentation de la résistance de 6%. À 81 jours, le 
groupe 4 présente une augmentation de la résistance de 22%. Et à 115 jours, les groupes 
1, 2 et 3 présentent respectivement une augmentation de la résistance de 30%, 7% et 
9 %. La grande augmentation de résistance dés groupes 1 et 4 pourrait s'expliquer par les 
problèmes de démoulage (groupe 1) et la vitesse de chargement (groupe 4). 
5.1.2 Tuile structurale individuelle 
La tuile structurale utilisée pèse en moyenne près de 14 kg. Tel qu'illustré à la figure 5,1, 
elle mesure 208 mm de largeur pour 294 mm de longueur et de hauteur. Si les dimensions 
externes varient de 1 à 2 %, l'épaisseur des séparations internes et de l'enveloppe externe 
sont toujours les mêmes pour les dix blocs mesurés. Cette variation est probablement due 
au phénomène de retrait lors de la cuisson et le séchage de la tuile comme expliqué dans 
la littérature par Plummer (1962). 
i 
294 
i  • •  . . I l  1 .  
13(Typ) _ _ 20(Typ) 
_ . 208 _ 
Figure 5.1 Les dimensions, mesurées en mm, de la tuile structurale utilisée 
pour la construction. 
Les tuiles utilisées par Flanagan (1994) sont très similaires à celles utilisées dans ce projet 
de recherche. La tuile a 6 cellules, une largeur moins importante (194,8 mm), mais des 
parois internes plus épaisses (14,5 mm). Le poids est équivalent. 
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La figure 5.2 et le tableau 5.2 présentent une synthèse des résultats des essais de com-
pression réalisés sur cinq tuiles structurales avec les cellules perpendiculaires à la direction 
de chargement. La résistance à la compression a été calculée avec l'aire brute et l'aire 
nette de la tuile chargée. Seule l'aire brute est considérée pour le graphique contrainte-
déformation. La deuxième aire est le produit de la longueur par la somme de l'épaisseur 
des parois externes et de la séparation interne (20 + 13 -h 20) de la tuile. 
25 
20 
S 10 o 
5 
°0 1000 2000 3000 4000 5000 6000 
Déformation, 10"6 mm/mm 
Figure 5.2 Courbes contrainte-déformation pour les tuiles en compression. 
Tableau 5.2 Résultats essai de compression sur tuiles structurales individuelles. 
Spécimen A b An Force max Résist. comp. Résist. comp. 
(mm2) (mm2) (kN) p/r Ab (MPa) p/r An (MPa) 
Tl-40j 61421,5 15688,0 861,2 14,02 54,90 
T2-40j 61 376,0 15 714,5 1130,1 18,41 71,91 
T3-40j 60667,5 15608,5 1112,1 18,33 71,25 
T4-41j 58826,5 15 396,5 1271,7 21,62 82,60 
T5-41J 58 479,5 15 343,5 1255,7 21,47 81,84 
Moyenne 18,8 59,5 
COV 16% 15% 
La résistance moyenne, basée sur l'aire brute, est de 18,8 MPa, soit beaucoup plus que le 
4,8 MPa minimum requis par la norme ASTM C34 Standard Spécification for Structural 
Clay Loadbearing Wall Tile. C'est aussi un peu plus élevé que les 14,8 MPa obtenus pour 
les tuiles de Flanagan (1994) et les 16,0 MPa des tuiles de Henderson et al. (2003). 
Les données recueillies par l'instrumentation ont permis d'établir que le module élastique 
basé sur l'aire brute est de 4 940 MPa, soit près de 5 000 MPa, et que le coefficient de Poisson 
1 
BB 
t l 
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est de 0,14 avec, respectivement, un coefficient de variation de 13% et de 16%. Pour 
le module élastique, Flanagan n'a publié aucune valeur pour les cellules à l'horizontale. 
Par contre, les tuiles de Henderson et al. (2003) ont un module élastique beaucoup plus 
important, soit un peu plus de 7 500 MPa. Pour le coefficient de Poisson, les résultats 
obtenus sont similaires à ceux de Flanagan (1994), 0,16-0,18, et légèrement supérieur aux 
valeurs indiquées par Plummer (1962), 0,04-0,11. 
La rupture de la tuile structurale sous charge de compression est tellement fragile qu'elle 
pourrait être comparée à une explosion avec projection d'éclats à haute vitesse. Pour une 
tuile avec les cellules à l'horizontale, la fissuration est parallèle à la charge appliquée. 
D'abord, elle passe verticalement au travers de la paroi horizontale interne plus mince, 
près de la paroi verticale interne ou des parois verticales externes. Ensuite, elle se prolonge 
verticalement au travers des parois horizontales plus épaisses de l'enveloppe extérieure. 
Un essai de compression supplémentaire a été réalisé sur une tuile percée au préalable 
avec une perceuse. La résistance de cette tuile basée sur l'aire brute puis l'aire nette est de 
15,15 MPa et 59,48 MPa, soit presque 20% inférieure à la moyenne des autres tuiles. Ce 
n'est qu'une indication de la perte de résistance due au trou puisqué le module élastique 
de cette tuile est de 5 600 MPa, soit 13% de plus que la moyenne des autres tuiles. Cette 
tuile aurait probablement été plus résistante que la moyenne des tuiles testées. Il avait 
fallu beaucoup de force pour percer le trou. Il est certain que cela a endommagé la tuile, 
particulièrement la paroi qui fut séparée en deux couches lors de la rupture. On a donc 
choisi de coller les instruments sur le mur pour l'essai cyclique. 
5.1.3 Prisme de 2 tuiles 
Les résultats de l'essai de compression sur les prismes de 2 tuiles sont présentés à la 
figure 5.3 et dans le tableau 5.3. La résistance à la compression a été calculée en tenant 
compte d'un facteur de correction de 1,06 suggéré par la norme ASTM C1314, basé sur le 
rapport h/t de 2,9 du prisme. Pour le graphique contrainte-déformation, seule l'aire brute 
est considérée. Notons que la courbe à part des autres est celle du spécimen Pl. Aucune 
hypothèse n'est avancée pour expliquer cette différence. 
La résistance en compression et le module élastique des prismes de 2 tuiles, basés sur l'aire 
brute, sont respectivement de 7,1 MPa et 5 000 MPa (COV de 11 %). Notons que le module 
élastique des prismes est identique à celui des tuiles individuelles. Quant aux prismes de 
Flanagan (1994), ils ont une résistance en compression de 5,58 MPa et un module élastique 
de 5 300 MPa. Cela donne une résistance inférieure de 21% et un module élastique 6% 
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Figure 5.3 Courbes contrainte-déformation pour les prismes de 2 tuiles. 
Tableau 5.3 Résultats essai de compression sur prismes de 2 tuiles. 
Spécimen Ab An Force max Résist. comp. Résist. comp. 
(mm2) (mm2) (kN) p/r Ab (MPa) p/r An (MPa) 
Pl-41j 61455,4 15621,8 427,9 7,40 29,14 
P2-41j 59 791,5 15383,3 398,3 7,09 27,55 
P3-41j 61 759,5 15661,5 402,4 6,94 27,33 
Moyenne 7,1 28,0 
COV 3% 4% 
supérieur pour les prismes de Flanagan. La différence de résistance est probablement plus 
reliée à la résistance inférieure des tuiles (-21 %) qu'à celle du mortier (-23%). 
La résistance moyenne des prismes est inférieure de 53 à 62 % à celle des tuiles testées, selon 
que l'aire nette ou l'aire brute a été considérée. Cette différence pourrait s'expliquer par 
la disposition du mortier entre les tuiles. L'espace étant comblé seulement en périphérie, 
la transmission des efforts d'une tuile à l'autre est probablement restreinte. 
Finalement, la rupture du prisme de 2 tuiles est très similaire à celle d'une tuile individuelle, 
mais avec moins de projection d'éclats. Aussi, la rupture passe par une fissure verticale au 
milieu du joint de mortier et se propage un peu dans la parois verticale interne des deux 
tuiles. 
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5.1.4 Prisme 4x4 
73 
Les résultats de l'essai de compression diagonale sur les prismes 4x4 sont présentés 
au tableau 5.4 et dans la figure 5.4. La résistance à la compression a été calculée avec 
l'aire brute de la section du mur au droit des semelles de chargement. La résistance au 
cisaillement a été calculée avec l'aire définie dans la norme ASTM E519. Le pourcentage 
solide de l'aire brute d'une tuile est calculé à 39 % avec les dimensions mesurées. Le rapport 
h/t des spécimens entre les semelles de chargement est de 6,9. 
0.5 
°0 100 200 300 400 500 600 
Déformation, 10"® mm/mm 
Figure 5.4 Courbes contrainte-déformation pour les prismes 4x4. 
Tableau 5.4 Résultats essai de compression diagonale sur prismes 4x4. 
Spécimen Ab comp. An cisail. Force max Résist. comp. Résist. cisail. 
(mm2) (mm2) (kN) p/r Ab (MPa) p/r An (MPa) 
Dl-72j 59297,5 98051,6 126,1 2,13 0,91 
D2-79j 57201,3 97040,3 126,8 2,22 0,92 
D3-81j 56126,3 97355,4 93,7 1,67 0,68 
Moyenne 2,00 0,84 
COV 15% 16% 
La résistance moyenne en compression des prismes 4 x 4 est de 2,0 MPa, soit 11% de la 
résistance des tuiles. Le module élastique est près de 6 800 MPa (COV de 35%), soit plus 
grand que pour les autres types de spécimens. Cette différence de module élastique par 
rapport aux essais de caractérisation sur tuile individuelle et sur prisme de 2 tuiles est 
un indice de l'anisotropie de la maçonnerie. De plus, le coefficient de variation (COV) du 
module élastique est beaucoup plus grand que celui de tous les autres essais de caracté-
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risation. Cela pourrait peut-être s'expliquer par le manque de régularité au niveau des 
dimensions des spécimens et quelques défauts de rectitude constatés après la construction. 
Cependant, la validité du module élastique obtenu avec cet essai de caractérisation peut 
être questionnable considérant la grande dispersion des résultats. 
Boyd a réalisé ses essais de compression sur des prismes 2x4 construits avec le joint 
de mortier à l'horizontale, puis tournés. La résistance moyenne obtenue est de 1,82 MPa, 
alors que le module élastique est de l'ordre de 4 300 MPa. Cela donne une différence de 
-9 % au niveau de la résistance et -37% au niveau du module élastique. Cela contraste 
avec la constance des comparaisons précédentes et pourrait s'expliquer par la construction 
distincte des spécimens. 
Comme pour les essais précédents, la rupture des prismes chargés diagonalement est de 
type fragile, mais moins explosive que les tuiles individuelles. Une fissure se développe 
d'abord dans le joint de mortier le long de la diagonale chargée, en forme d'escalier. 
Ensuite, le spécimen se sépare en deux et l'essai se termine. Il n'y a presque pas de 
déformations horizontales ou diagonales. Dans ces conditions, aucun coefficient de Poisson 
ne peut être calculé. Pour le spécimen D2, la fissuration s'est propagée aussi dans la tuile 
du bas à l'extrémité de la diagonale, expliquant peut-être la résistance résiduelle après la 
rupture. L'observation des débris a permis de constater, à plusieurs reprises, des joints de 
mortier intacts. La séparation s'est produite à l'interface du joint de mortier et des unités 
de maçonnerie. 
Le principal inconvénient de ces essais de compression diagonale est qu'aucune charge n'a 
été ajoutée à la périphérie des prismes pour simuler les effets du confinement du mur lui-
même, particulièrement le poids normal aux joints de mortier horizontaux. Si le prisme 
4 x 4 est considéré comme étant une partie du mur de maçonnerie, il devient évident que les 
unités de maçonnerie environnantes restreignent l'expansion latérale du prisme comprimé. 
Sans cette restriction, les déformations sont limitées à la section au centre de la diagonale 
comprimée, particulièrement dans le joint de mortier. Si les conditions limites du prisme 
avaient été mieux reproduites, il est probable que la zone de résistance aurait été plus 
large et qu'il y aurait eu plus de déformations horizontales. Pour une même déformation, 
la résistance aurait été plus grande et la largeur de fissuration aurait été plus étendue. 
C'est ce que semble indiquer l'annexe de la norme ASTM E519 et les résultats de Fattal 
(1977). 
Aussi, notons une ambiguïté au niveau de l'interprétation des résultats obtenus suivant la 
norme E519. Rappelons que cette norme vise à obtenir la résistance à la traction diagonale 
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ou au cisaillement de la maçonnerie. Le résultat obtenu pour ce projet est présenté comme 
une résistance au cisaillement, mais Smyrou et al. (2006) interprètent le résultat comme 
une résistance à la traction. Or, d'après Crisafulli (1997), cette procédure d'essai fournit 
une mesure de la résistance de la maçonnerie à un chargement combiné compression-
cisaillement en-plan, plutôt qu'une indication de sa résistance à la traction. 
Néanmoins, la préparation de cet essai de compression diagonale a aussi permis d'établir 
que la masse volumique de la maçonnerie de tuiles structurale d'argile avec mortier de type 
N est de 813 kg/m3, comparativement à 860 kg/m3 pour les prismes de Flanagan [Boyd, 
1993]. Cette différence est normale compte tenu du fait que les tuiles sont similaires mais 
que les deux mortiers de type N utilisés sont formulés différemment. Aussi, les déformations 
au maximum et à l'ultime sont respectivement de 252 x 10-6 et de 283 x 10-6, en moyenne. 
Ce sont des déformations pratiquement 5 fois plus petites que celles trouvées par Boyd. 
5.2 Essai cyclique quasi-statique 
Cette section présente les résultats expérimentaux obtenus lors de la phase de caractéri-
sation du comportement cyclique du montage expérimental. En premier lieu, un compte 
rendu du déroulement de l'essai et des observations faites pendant l'essai est donné. Puis, 
la courbe expérimentale force-déplacement est présentée. Le comportement hystérétique 
inélastique obtenu est typique de la maçonnerie non armée avec sa forme très pincée et sa 
perte de résistance. La rupture du montage est survenue par le mécanisme de compression 
diagonale avec écrasement de la maçonnerie. Les résultats obtenus sont présentés et analy-
sés d'après la rigidité, la résistance, la capacité de déformation et la capacité de dissipation 
d'énergie du montage expérimental. Finalement, quelques discussions sont faites concer-
nant les pauses durant le chargement, la résistance d'une classe typique, et l'éventualité 
d'un essai sur la table sismique. 
Notons par convention que le vérin hydraulique pousse sur le montage expérimental dans le 
sens positif et qu'il tire dans le sens négatif. Aussi, un cycle complet à x mm de déplacement 
est constitué d'un demi-cycle positif où le vérin pousse jusqu'à xmm puis tire pour revenir 
à sa position initiale suivi d'un demi-cycle négatif où le vérin tire jusqu'à xmm puis 
pousse pour revenir à sa position initiale. Il y a généralement deux cycles complets par 
déplacement cible, comme illustré à la figure 4.8. 
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Déroulement et observations 
Dès le premier millimètre de déplacement imposé, quelques petits débris de mortier sont 
tombés au sol et une fine fissure était décelable à l'interface de la poutre et du mur de 
maçonnerie. Le mortier tombé semble provenir de la semelle inférieure de la poutre qui est 
recouverte partiellement de mortier. Il est probable qu'une fissure similaire se présentait 
également à l'interface des colonnes et du mur, mais il était difficile d'en avoir confirmation 
visuelle en raison du chevauchement de l'aile de la colonne sur le mur. 
À partir du premier cycle à 3 mm en direction négative, et jusqu'à ce qu'il ne soit plus 
sécuritaire de le faire, des mesures manuelles de décollement ont été prises au déplacement 
maximal de chaque cycle. Avant cette amplitude de déplacement, il était difficile de mesurer 
avec précision un décollement, si décollement il y avait. On présume que le mortier se 
déforme très peu en traction et fissure rapidement. 
La fissuration, en escalier, dans les joints de mortier est apparue le long de la diagonale 
reliant le point de chargement et le sol au coin opposé du mur, à partir du premier cycle 
positif à 5 mm. À ce moment, la courbe force-déplacement commençait à montrer des 
indices de changement de pente pour le chargement en direction positive. La poursuite de 
l'essai a permis de voir apparaître la fissuration le long de l'autre diagonale dans le premier 
cycle négatif à 6 mm. Cet état d'endommagement, reproduit à la figure 5.5, signale le début 
du développement du mécanisme de compression diagonale dans le mur de maçonnerie. 
• ••c 
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Figure 5.5 État d'endommagement du mur de maçonnerie après 6 mm de dé-
placement. 
Sans répéter le cycle à 6 mm, il était maintenant évident qu'il y avait eu un changement de 
pente dans la courbe force-déplacement entre 4 et 5 mm. Le déplacement correspondant 
à ce changement semblait être plus près de 4 mm que de 5 mm et a donc été approximé à 
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4 mm. La deuxième phase de chargement a donc débuté avec un incrément de déplacement 
de 4 mm, à partir du déplacement du changement de pente. 
La fissuration en escalier s'est graduellement propagée dans les joints de mortier à l'exté-
rieur des diagonales durant les cycles à 8,12 et 16 mm. La majeure partie de l'augmentation 
de la fissuration, accompagnée de bruit, s'est produite lors du premier cycle à chaque dé-
placement. L'ouverture des fissurés existantes s'est aussi accrue. Il est intéressant de noter 
que la fissuration aux extrémités de la diagonale a traversé les tuiles aux coins du mur. 
À partir de 12 mm de déplacement latéral, les quatre tuiles en coin étaient fissurées, tel 
qu'illustré à la figure 5.6. 
Figure 5.6 État d'endommagement du mur de maçonnerie après 12 mm de 
déplacement. 
Les cycles de déplacement à 20 mm ont été accompagnés de beaucoup de craquements. Si la 
fissuration s'est peu propagée dans les joints de mortier, quelques tuiles se sont fissurées. 
C'est aussi à ce moment-là que la résistance maximale du montage expérimental a été 
atteinte en direction positive. 
À 24 mm de déplacement latéral, les tuiles des deux coins supérieurs présentaient des 
indices sérieux de rupture par compression. Aucune fissuration supplémentaire n'a été 
notée. Par mesure de sécurité, les mesures manuelles et les observations rapprochées du 
mur de maçonnerie ont été interrompues après le premier cycle complet. Après la répétition 
du cycle, les instruments 5 à 10, servant à mesurer le mouvement relatif entre le mur et le 
cadre, ont été retirés pour éviter de les endommager. 
Les cycles de déplacement à 28 mm ont permis d'observer des signes de rupture par com-
pression pour 3 tuiles dans le deuxième rang du haut, près du coin chargé. Il y a eu aussi 
beaucoup de fissures dans les joints de mortier du haut du mur. L'état de fissuration du 
mur, en forme de X, est reproduit à la figure 5.7. Aussi, la résistance maximale du montage 
f i n i  i  r i  I  
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expérimental a été atteinte avec un déplacement de 28 mm en direction négative. Après, 
les instruments Ià4etllàl5 ont été retirés pour éviter de les endommager. Pour la fin 
de l'essai, il ne restait plus que les instruments servant à mesurer la déformée des colonnes, 
le glissement de la fondation et le déplacement latéral de la poutre. 
Figure 5.7 État d'endommagement du mur de maçonnerie après 28 mm de 
déplacement. 
Les derniers cycles de déplacement ont été de 32 et 36 mm. À partir de 32 mm, ce ne sont 
plus des indicés de rupture de tuile en compression qu'il était possible d'observer, mais 
plutôt des morceaux qui. tombaient des deux côtés du mur. Plusieurs craquements sonores 
ont aussi été entendus, provenant probablement de la fissuration des parois internes des 
tuiles. La résistance ultime du montage, une capacité résiduelle correspondant à 80 % de la 
résistance maximale, a été atteinte à 32 mm de déplacement. À 36 mm, les tuiles des deux 
rangs supérieurs étaient presque toutes tombées et il ne restait presque plus de résistance 
au mur. La figure 5.8 localise les tuiles qui ont atteint l'état de rupture en compression, 
tel qu'observé lors de la démolition du mur. Seule la partie positive du premier cycle a été 
complétée à 36 mm avant d'arrêter l'essai. 
De façon générale, la fissuration dans les joints de mortier s'est produite surtout à l'in-
terface des tuiles structurales, comme pour les prismes 4x4. Cela semble indiquer que 
la résistance d'adhésion du mortier est plus faible que la résistance à la traction et au ci-
saillement du mortier. Cependant, cela est difficile à confirmer puisque seule la résistance 
à la compression du mortier a été évaluée. 
Durant toute la durée de l'essai, aucun glissement de rang n'a été observé sur le mur de 
maçonnerie. Bien que le montage expérimental présente une fissuration horizontale jusqu'à 
la colonne à quelques endroits près des coins (voir figure 5.7) et qu'il respecte le critère 
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Figure 5.8 Identification des tuiles ayant atteint l'état de rupture en compres-
sion. 
géométrique de Crisafulli favorisant la fissuration horizontale, la friction dans les joints de 
mortier semble avoir été suffisante pour éviter l'initiation d'un mouvement de glissement. 
Aussi, un glissement latéral maximal de 0,1 mm a été enregistré au niveau des plaques 
d'acier de la fondation. Bien que non mesuré, il est peut probable qu'il y ait eu un mou-
vement vertical des plaques. La fondation peut donc être considérée comme fixe. De plus, 
il n'y a aucune indication d'un mouvement hors-plan du cadre ou d'un contact avec le 
système de guidage. 
5.2.2 Courbe force-déplacement 
La courbe force-déplacement de l'essai cyclique en-plan conduit sur le montage expéri-
mental est présentée à la figure 5.9. L'étude des boucles de cette hystérésis démontre un 
comportement inélastique typique de la maçonnerie non armée avec sa forme très pincée 
et sa perte de résistance après la réponse maximale. 
Six états ont être identifiés dans le comportement expérimental du mur de remplissage, 
similaires à ceux rapportées par Flanagan (1994). Les changements sont indiqués à la 
figure 5.9. Le premier est une flexion pure où le cadre et le mur agissent comme un 
seul élément. Rapidement, il y a séparation entre le mur et le cadre, et les deux éléments 
commencent à interagir. Vient ensuite la fissuration des joints de mortier des diagonales du 
mur de maçonnerie, de plus en plus étendue à mesure que les efforts sont redistribués. Plus 
les joints de mortier sont fissurés et ne contribuent plus à la résistance du montage, plus les 
efforts sont repris directement par les unités de maçonnerie comprimées qui commencent 
à fissurer elles aussi. Une fois que la résistance maximale est atteinte, il semble y avoir 
redistribution des efforts, et les premières ruptures de la maçonnerie sous la poutre et sur 
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Figure 5.9 Hystérésis complète du montage expérimental. 
la diagonale en compression. Finalement, la résistance du montage se dégrade rapidement 
avec la rupture et la chute de plus en plus de tuiles, indiquant une rupture fragile. 
Il est intéressant de noter que la première boucle d'hystérésis des cycles à 4, 12, 24, 32 et 
36 mm présente une résistance maximale avant l'atteinte du déplacement cible en direction 
positive ou négative. Et pour les cycles à 6, 12 et 32 mm, il y a une perte, suivie d'une 
reprise de résistance dans une des boucles d'hystérésis, en direction positive ou négative. 
En général, cela semble correspondre avec les cycles où des tuiles ont fissurées. 
L'enveloppe de la courbe hystérétique du montage expérimental a été obtenue à l'aide d'un 
algorithme maison sur Matlab. D'abord, les points maximum et minimum de la courbe 
force-déplacement complète ont été identifiés puis reliés tel qu'illustré à la figure 5.10. 
-150 
-20 o 20 
Déplacement, mm 
Figure 5.10 Enveloppe de la courbe hystérétique du montage expérimental. 
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Cette enveloppe est utilisée à deux fins. La première est l'idéalisation de l'enveloppe qui 
sera utilisé ultérieurement pour analyser la capacité de déformation du montage expéri-
mental. La deuxième utilité de cette enveloppe est de fournir une base pour la comparaison 
de la prédiction du modèle numérique avec le comportement expérimental établi. 
L'idéalisation de l'enveloppe de la courbe force-déplacement est basée sur l'impression 
d'une enveloppe bilinéaire. Une droite inclinée pour le développement du mécanisme de 
compression diagonale du mur de maçonnerie et un plateau pour le maintient de la ré-
sistance maximale, jusqu'à la rupture du mur à un déplacement de 32 mm. L'inclinaison 
de la première pente a été déterminée avec Matlab de façon à ce que l'aire sous les deux 
enveloppes soit similaire, particulièrement jusqu'à la résistance maximale. L'intersection 
de la droite inclinée et la droite horizontale est à un déplacement Ayeq de 13,64 mm. La 
figure 5.11 présente le résultat de l'idéalisation de l'enveloppe. 
250 
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Figure 5.11 Idéalisation de l'enveloppe hystérétique. 
5.2.3 Analyse de la rigidité du montage 
Pour évaluer la dégradation de la rigidité du montage expérimental durant l'essai, le rap-
port de la force F au déplacement cible sur le déplacement cible D (F/D) est utilisé 
comme indicateur de la rigidité du montage à chaque cycle de déplacement. 
La figure 5.12 montre l'évolution de l'indicateur de rigidité normalisé par rapport à l'indi-
cateur de rigidité au premier cycle positif de l'essai, soit 28,03 kN/mm. La dégradation de 
la rigidité du montage expérimental est très rapide. Par exemple, il y a déjà 40% à 60% 
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de perte de rigidité à un déplacement correspondant approximativement au début de la 
fissuration du mur de maçonnerie. C'est l'ordre de grandeur trouvé dans la littérature. Au 
moment où la résistance maximale est atteinte, la rigidité du montage expérimental est de 
70 % à 80 % inférieure à la rigidité initiale. À l'arrêt de l'essai, il ne reste plus que 4 % de 
l'indicateur de rigidité initiale. Jusqu'à la répétition du cycle à 28 mm, la perte de rigidité 
est toujours plus importante en direction négative. 
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Figure 5.12 Dégradation de la rigidité du montage expérimental. 
Pour chaque cycle de déplacement imposé, l'indicateur de rigidité du mur chargé en di-
rection négative est inférieur de 35% à l'indicateur de rigidité du chargement préalable 
en direction positive. Cela démontre l'influence de l'endommagement lors de la première 
partie du chargement. Cependant, cela change à partir de 20 mm. Graduellement, les deux 
indicateurs s'équivalent puis le rapport s'inverse, probablement parce que l'évolution de 
l'endommagement du montage sous chargement positif diffère de celle sous chargement 
négatif. 
Il est constaté que la dégradation de l'indicateur de rigidité pour la répétition de chaque 
cycle de déplacement est moins importante pour les déplacements entre 2 et 5 mm avec 
le décollement du mur jusqu'au début du développement du mécanisme de compression 
diagonale (moy. de 5%). Cette dégradation est plus importante pour les déplacements 
de 28 et 32 mm avec la rupture en compression des tuiles structurales (moy. de 32%). 
Globalement, la perte de rigidité pour la répétition d'un cycle est de 12% en moyenne, 
comme durant la fissuration des joints de mortier du mur. 
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5.2.4 Analyse de la résistance du montage 
83 
La résistance maximale de l'essai est de 194,07 kN, atteinte en direction positive. La ré-
sistance du montage au moment de l'initiation de la fissuration du mur de maçonnerie 
correspond à environ 30-40 % de la résistance maximale. Au moment de l'arrêt de l'essai, 
le montage démontre une résistance résiduelle d'environ 20 % de la résistance maximale. 
C'est similaire à ce qui a été rapporté dans la littérature pour ce mode de rupture. Il a 
été jugé dangereux de poursuivre l'essai vu l'état d'endommagement du montage. Pour-
tant, certains spécimens expérimentaux de Flanagan (1994) ont soutenu leur résistance 
résiduelle sur plusieurs autres cycles, jusqu'à plus de 50 mm de déplacement. 
En comparant la prise de résistance en direction positive avec celle en direction négative, il 
est possible de constater que l'augmentation de la force est 35 % plus lente jusqu'au début 
du développement du mécanisme de compression, et 7% plus lente ensuite jusqu'à la résis-
tance maximale en direction négative. Aussi, la résistance maximale négative correspond 
approximativement à 90 % du maximum positif et la fissuration de la diagonale négative 
est toujours moins importante que celle de la diagonale positive. Cela pourrait s'expliquer 
par la rigidité inférieure en direction négative due à l'endommagement précédent en direc-
tion positive. Pour les essais cycliques, le chargement est systématiquement en direction 
positive avant d'être en direction négative. Utiliser un protocole de chargement inverse 
pourrait être intéressant pour une analyse comparative. 
La dégradation de force avec la répétition d'un cycle est en moyenne de 12%, comme 
rapporté dans la littérature. En analysant cette différence, il est possible de constater que 
la dégradation de la force est reliée directement à la dégradation de rigidité et donc au 
type d'endommagement du spécimen expérimental. Aussi, plus la résistance atteinte est 
élevée, plus la perte de résistance avec la répétition du cycle est importante. Cela est 
probablement une conséquence du type d'endommagement subit où la rupture d'une tuile 
en compression est plus dommageable pour la résistance du montage expérimental que la 
fissuration des joints de mortier. 
Comme illustré à la figure 5.8, les tuiles qui ont atteint l'état de rupture en compression 
sont localisées principalement sous la poutre. Ces ruptures peuvent s'expliquer par l'aug-
mentation de la longueur de contact mur-cadre causée par une redistribution des efforts. 
Aussi, il a été démontré dans la littérature que les tuiles sont plus résistantes sous une 
compression parallèle aux cellules que sous une compression perpendiculaire aux cellules 
[Boyd, 1993; Henderson et ai, 2003]. Les tuiles étant disposées avec les cellules à l'horizon-
tale (side construction), les efforts induits par le contact avec les colonnes produisent une 
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charge de compression parallèle aux cellules alors que le contact avec la poutre produit 
une charge de compression perpendiculaire aux cellules. 
Contrairement aux essais de compression diagonale où une fissure a mené directement à 
la résistance maximale et à la rupture des spécimens, la rupture du montage expérimental 
n'a pas été immédiate après le début de fissuration. En effet, la résistance maximale du 
montage est presque 3 fois plus grande que celle correspondant au début de la fissuration 
observée. Cela tend à indiquer, comme le soulignent Angel et Abrams (1994), que le cadre 
confine la maçonnerie environnante et permet d'éviter la rupture fragile de ce type de 
montage dès l'apparition de la fissuration. 
Finalement, des indices laissent croire que la plastification de l'acier a été atteinte. En 
effet, une déformée résiduelle a été mesurée dans la déformée latérale du cadre. D'après les 
jauges et l'amplitude de la déformée latérale, il y a aussi des indications de changement 
de courbure pour une même direction de chargement. Il est donc probable qu'il y a eu 
plastification entre le milieu et le haut des deux colonnes. Sans avoir caractérisé l'acier du 
cadre, sa déformation élastique est estimée à 0,002 mm/mm. Pourtant, aucune jauge n'a 
mesuré une déformation plus grande que 0,0012 mm/mm. 
5.2.5 Analyse de la capacité de déformation du montage 
Dans le contexte d'une analyse de performance, l'état d'endommagement est souvent relié 
à la déformation. Ainsi, comme mentionné à la section 5.2.1, la fissuration du mur a dé-
buté à un déplacement de 5 mm. En considérant que le vérin est fixé à une hauteur de 3 m 
environ, cet état d'endommagement a été atteint à une distorsion (déplacement/hauteur 
du vérin) de 0,16%. La résistance maximale a été atteinte à un déplacement de 20 mm, 
soit une distorsion latérale de 0,67%. Finalement, la résistance ultime, 80% de la résis-
tance maximale, a été atteinte à une distorsion latérale de 32 mm, soit 1,07%. Cet état 
d'endommagement offre une bonne correspondance avec les données de Flanagan (1999b) 
et Mehrabi et al. (1996), mais pas avec celles de Kakaletsis et Karayannis (2009) et de 
Dawe et Seah (1989a). 
La ductilité comme mesure de la déformabilité ou capacité du montage à subir des dé-
formations plastiques importantes avant rupture n'est pas applicable à la maçonnerie non 
armée au sens strict du terme. Par contre, le changement de pente de l'enveloppe de la 
courbe force-déplacement expérimental est évident avec l'idéalisation de l'enveloppe à la 
figure 5.11. En considérant le déplacement à l'intersection des deux droites de l'enveloppe 
idéalisée comme celui d'une plastification équivalente, la ductilité équivalente du montage 
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expérimental est de 32/13,64 = 2,5. Le montage expérimental a donc présenté une certaine 
ductilité. Cependant, il n'y a pas de base de comparaison dans la littérature. 
Au niveau des déformations de la rosette de potentiomètres, il n'y a pratiquement aucune 
déformation avant 4 mm de déplacement latéral, soit avant le début de la fissuration. Par 
la suite, il a été trouvé que la déformation de la diagonale en traction est plus grande 
que la déformation de la diagonale en compression, probablement en raison de l'ouverture 
des fissures. C'est très différent de l'essai de compression diagonale où il n'y avait prati-
quement pas de déformation horizontale, de déformation en traction. Il est donc évident 
que les unités de maçonnerie environnantes influencent la déformation de la maçonnerie 
comprimée diagonalement. 
Les déformations de la rosette de potentiomètres ont aussi été analysées d'après les ins-
tructions de Daily et Riley (1965). La déformation du potentiomètre #2, horizontale, 
correspond à la déformation exx du mur de maçonnerie. La déformation du potentiomètre 
#4, verticale, correspond à la déformation eyy. Et la déformation du potentiomètre #1, 
diagonale, permet de calculer la déformation 7xy = 2e b — exx — ew, où eB est la défor-
mation mesurée sur la diagonale. Le même calcul peut se faire avec la déformation du 
potentiomètre #3, l'autre diagonale du mur de maçonnerie. 
Les figures 5.13, 5.14 et 5.15 présentent les courbes force-déformation obtenues avec l'ana-
lyse des déformations de la rosette. La déformation verticale eyy est pratiquement deux fois 
plus grande que la déformation horizontale txx du mur de remplissage. Ce sont toujours 
des déformations en traction. Aussi, il semble y avoir une déformation permanente pour 
ces deux axes, probablement due à la fissuration du mur de remplissage. La déformation 
pour la deuxième diagonale a été calculée, mais n'est pas présentée ici puisqu'elle est 
très similaire à celle de la première diagonale. 
À 28 mm de déplacement latéral, soit à la limite d'enregistrement des instruments de 
la rosette, la déformation maximale de la diagonale en compression et en traction était 
respectivement de -0,002 et 0,007. Pour la déformation de compression, c'est pratiquement 
10 fois plus que les déformations en compression des prismes 4x4, mais dans l'ordre de 
grandeur de celles des prismes 2 tuiles. Aussi, d'après Stafford Smith (1966), les ruptures 
en compression sont précédées par une grande augmentation du taux de déformation de la 
diagonale. Cependant, l'observation des hystérésis des diagonales de la rosette ne permet 
pas d'identifier avec certitude un tel comportement puisque les déformations de la rosette 
n'ont pas été enregistrées après la réponse maximale. 
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Figure 5.14 Courbe force-déformation eyy. 
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Au niveau des mesures électroniques prises pour les déformées latérale et verticale du 
cadre avec les capteurs de déplacements 13 à 22 (voir figures 4.10 et 4.11), une bonne 
correspondance a été constaté avec les mesures des déformations relatives entre le cadre 
et le mur. Le décollement entre le mur et le cadre semble dû à une incompatibilité de 
déformations entre les deux systèmes. 
Plus particulièrement au niveau du mouvement relatif entre le mur et le cadre, il y a tou-
jours plus d'efforts de traction que de compression, sauf sous la poutre où il y a uniquement 
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Figure 5.15 Courbe force-déformation 7xy. 
des efforts de traction. Une similitude a aussi été observée entre les deux instruments à 
une même hauteur pour les colonnes. Finalement, pratiquement aucune déformation n'a 
été mesurée à la base du mur, sauf un peu plus de compression vers la fin de l'essai, à 
28 mm de déplacement, dans le coin inférieur du mur opposé au vérin. Peut-être que cette 
augmentation de déformation en compression indique un début d'écrasement de la maçon-
nerie. Peut-être que le déplacement latéral imposé au montage n'était pas suffisant pour 
faire décoller la base du mur de maçonnerie. C'est ce que semble indiquer l'amplitude des 
déplacements en traction mesurés dans le bas du mur, particulièrement près du vérin. 
5.2.6 Analyse de la capacité de dissipation d'énergie du montage 
L'énergie dissipée par le montage durant chaque cycle de l'essai correspond à l'aire interne 
de la boucle du graphique force-déplacement. Le calcul a été réalisé à l'aide d'un algorithme 
maison sur Matlab. La première étape était la séparation des données en demi-boucle 
positive et demi-boucle négative pour chaque déplacement cible. Ensuite, l'aire sous la 
courbe de chaque demi-boucle a été calculée par la méthode des trapèzes. La figure 5.16 
présente le regroupement de l'énergie dissipée de chaque demi-boucle, selon le cycle et 
la direction de chargement. C'est le même ordre de grandeur que l'énergie dissipée par 
certains spécimens-expérimentaux de Flanagan (1994). 
De façon générale, l'énergie dissipée par demi-boucle augmente avec le déplacement cible. 
L'exception apparaît après ± 28 mm où plusieurs tuiles présentent des signes de rupture 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
88 CHAPITRE 5. RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX 
1500 
1000 
500 
10 
Déplacement, mm 
20 30 40 -30 -20 -10 
Figure 5.16 Énergie dissipée pendant le 1er cycle (trait plein) et la répétition 
du cycle (trait coupé) dans chaque direction de chargement. 
en compression. Considérant que la rupture du montage s'est produite au moment où 
la résistance ne correspondait plus qu'à 80% de la résistance maximale, soit à 32 mm 
de déplacement, l'énergie totale dissipée par le montage expérimental, en 25 cycles de 
chargement, est de 19746kNmm. 
Pour un même déplacement cible, il y a en moyenne 31 % moins d'énergie dissipée durant 
la demi-boucle de répétition, en direction positive, avec un coefficient de variation (COV) 
de 36 %. En direction négative, c'est plutôt 26 % moins d'énergie dissipée durant la demi-
boucle de répétition avec un COV de 42%. C'est similaire à ce qui est rapporté dans la 
littérature. Pour un même cycle, il y a 20 à 25 % plus de dissipation d'énergie en direction 
positive qu'en direction négative. 
5.2.7 Discussion sur les pauses durant le chargement 
Une pause a été prise chaque fois que le déplacement cible d'un cycle était atteint pour 
permettre là prise de mesures manuelles, le relevé de la fissuration et la prise de photos. 
La durée moyenne des pauses est d'environ 6 minutes. 
De façon générale, il y a 10,3 % de pertes sur la force appliquée par le vérin entre le début 
et la fin d'une pause. La plus grande perte correspond à la longue pause à 28 mm pour 
enlever les instruments. Au niveau du déplacement imposé par le vérin, c'est plus stable 
avec une moyenne de 0,3 % à 0,4 % de perte par pause. Les plus grandes pertes sont pour 
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de petits déplacements (1-2mm). C'est probablement une question de fluctuation de la 
tension dans l'alimentation électrique du LVDT du vérin qui prend de l'importance par 
rapport à la faible amplitude du déplacement. 
Pour une meilleure comparaison, les différentiels de force et de déplacement sont rapportés 
par minute de pause sur les graphiques illustrés aux figures 5.17 et 5.18. ^ .insi, le différentiel 
moyen est respectivement de 2,7% et 0,2% pour la force appliquée et le déplacement 
imposé. 
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Figure 5.18 Différentiel de dépla-
cement imposé entre le début et la 
fin des pauses. 
On constate que la plus grande variation par minute de pause correspond à de petits dé-
placements (1-2 mm) où un petit différentiel prend de l'importance par rapport à la faible 
amplitude de force et de déplacement. Pour la force appliquée, il y a aussi beaucoup de 
variation pour le 2e cycle à 24, 28 et 32 mm de déplacement où il y a une forte dégradation 
de résistance due à l'endommagement, dans les deux directions de chargement. Une chute 
verticale est d'ailleurs visible aux extrémités des boucles d'hystérésis, indication du phé-
nomène de relaxation. Cela pourrait biaiser les résultats expérimentaux reliés à la forme 
des courbes d'hystérésis, comme surestimer légèrement l'énergie dissipée par ces cycles de 
déplacement. Pour le déplacement imposé, la stabilité du vérin est similaire à celle du 
LVDT de contrôle. La synchronisation est bonne, mais moins efficace pour de petits dé-
placements, les déplacements avec plus d'endommagement et les déplacements où le vérin 
pousse. 
L'effet global des pauses sur les résultats est négligeable. Cependant, la qualité de l'acqui-
sition des données pourrait être améliorée en évitant les longues pauses après l'atteinte de 
la résistance maximale du montage expérimental où le phénomène de relaxation est plus 
marqué. 
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5.2.8 Discussion sur la résistance d'une classe typique 
Il serait intéressant d'extrapoler la résistance du montage expérimental à la résistance 
d'une classe typique, uniquement aux fins de comparaison avec la résistance sismique 
requise par le CNBC 2005. Cependant, il est essentiel que cela ne serve en aucun cas à 
évaluer la résistance d'un bâtiment réel. 
Ainsi, le cisaillement à la base auquel doit résister un bâtiment se calcule avec l'équation 
(5.1) tirée du CNBC 2005. Sa(T) correspond à l'accélération spectrale pour une structure 
avec une période T, tel que calculée avec l'équation (3.1) et présenté au tableau 3.2 pour 
les villes de La Malbaie et de Montréal. 
S a ( T ) x M v x I E x W  
'CNBC 2005 = p . p (5.1J t\d X J&o 
D'après Paquette (2011), la période des écoles construites avec des cadres d'acier remplis 
de maçonnerie varie entre 0,11s et 0,14s (7-9 Hz). Il faut donc utiliser Sa(T < 0,2 s) et Mv 
vaut 1. Puisqu'une école est un refuge de protection civile, la catégorie de risque est élevée 
et Ie vaut 1,3. Pour la maçonnerie non armée, les facteurs Rd et R0 valent 1. Finalement, le 
poids sismique W est calculé avec les charges de conception appliquées à l'aire tributaire 
d'une classe typique telle qu'illustrée à la figure 3.2. Le poids sismique vaut 635 kN ou 
620 kN, selon que le calcul est fait avec la conception de La Malbaie ou celle de Montréal. 
Ainsi donc, une classe typique doit résister à un cisaillement à la base de 1899 kN si elle 
est localisée à La Malbaie ou 623 kN si elle est localisée à Montréal, au Québec. Puisque 
le montage expérimental est représentatif d'un mur de soutien extérieur du premier étage 
d'un bâtiment typique d'une école construite au Québec dans les années 1950, il faut dou-
bler la résistance du montage expérimental pour comparer avec une classe typique. Ainsi, 
une classe typique pourrait résister à un cisaillement à la base de 388 kN. Ce n'est abso-
lument pas suffisant pour être conforme au CNBC 2005, ni à Montréal, ni à La Malbaie. 
La résistance maximale du montage expérimental a été atteinte à un déplacement latéral de 
0,67% de la hauteur du vérin ou de la hauteur entre les étages. Notons que le CNBC 2005 
limite les déformations latérales sismiques entre étages à 2% de la hauteur de l'étage 
pour les écoles. Bien que la déformation latérale à la résistance maximale du montage 
expérimental soit inférieure à cette limite, il ne faut pas oublier que, dans le contexte 
d'un bâtiment complet, il y aurait probablement des éléments qui auraient pu se déformer 
davantage. Ainsi, la rupture du mur de remplissage serait probablement à l'origine de la 
rupture de la structure. 
I 
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D'après cette extrapolation, des travaux de réhabilitations sismiques seraient requis pour 
ce bâtiment typique. Cependant, cette comparaison grossière néglige l'influence structurale 
qui a pourtant un impact sur la résistance et la capacité de déformation d'une structure, 
comme le montre la revue de la littérature. Aussi, le montage expérimental est fort proba-
blement plus résistant que son homologue dans un bâtiment existant. En effet, les tuiles 
récemment fabriquées sont au moins 50% plus résistantes que les tuiles extraites d'un 
bâtiment avec 50 ans d'usure [Flanagan et al, 1993b] et le cadre est construit à partir 
d'une nuance d'acier moderne (résistance élastique approximativement 50% supérieure). 
Rappelons également que la classe typique en question est issue d'hypothèses et de généra-
lisations importantes. C'est pourquoi il ne faudrait pas que cette discussion soit appliquée 
à un bâtiment complet existant, ou à l'ensemble des écoles du Québec. 
5.2.9 Discussion sur un essai éventuel avec la table sismique 
L'essai cyclique réalisé dans le cadre de ce projet de recherche a permis de donner un bon 
aperçu du comportement sismique d'un cadre d'acier avec mur de remplissage de tuiles 
structurales d'argile. Cependant, il serait pertinent de poursuivre éventuellement avec un 
essai dynamique. D'abord, une excitation dynamique est plus appropriée pour obtenir la 
réponse sismique d'une structure. Ensuite, il y a relativement peu d'essais dynamiques 
avec des murs de remplissage de maçonnerie non armée dans la littérature. 
Dans le cas où un essai dynamique serait réalisé ultérieurement sur la table sismique avec 
un spécimen expérimental similaire à celui de ce projet, il y aurait quelques vérifications 
préliminaires à faire par rapport aux spécifications de la table sismique du laboratoire de 
structures de l'Université de Sherbrooke. Les premiers critères à considérer concernent les 
dimensions, le poids total et le moment de renversement du montage expérimental. 
Au niveau des dimensions au sol, le montage expérimental a une longueur de 2,94 m 
et une largeur de 0,3 m. Cela est inférieur aux dimensions de la table sismique qui fait 
3m x 3m. Or, en incluant la fondation, les dimensions de la table sont excédées puisque 
la largeur hors-tout est mesurée de l'extérieure d'une colonne à l'autre. Toutefois, il y 
aurait probablement moyen de régler le problème puisqu'il faut déjà adapter l'ancrage de 
la fondation avec les points de fixations sur la table. 
Au niveau du poids total, le montage expérimental faut environ 3000 kg, soit beaucoup 
moins que le maximum de 10 000 kg supporté par la table sismique. Avec ce poids, et en 
considérant une capacité d'accélération maximale de 1 g pour 10 000 kg, une accélération de 
3 g est envisageable. Dans la mesure où l'accélération spectrale maximale pour La Malbaie 
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est de 2,3 g (voir tableau 3.2), il serait probablement possible d'utiliser un signal à l'échelle 
du spectre d'accélération de la ville avec le plus grand aléa sismique du Québec. 
Au niveau du moment de renversement du montage expérimental, il vaut 407,4 kNm. Le 
calcul est basé sur la résistance maximale (194 kN) et la résultante des forces d'inertie 
aux 2/3 de la hauteur totale du montage qui fait 3,15 m. Or, le moment de renversement 
maximal que peut supporter la table sismique est de 294,3 kNm. 
Donc, la vérification rapide des dimensions, du poids et du moment de renversement du 
montage expérimental a permis de mettre en évidence qu'un essai dynamique sur la table 
sismique de l'Université de Sherbrooke est difficilement réalisable avec un montage simi-
laire. En effet, si des modifications mineures à la fondation du montage permettaient de 
rencontrer les spécifications de la table sismique, le moment de renversement reste pro-
blématique. Pour éviter d'endommager la table avec un montage similaire à celui de ce 
projet, il faudrait soit limiter l'essai pour ne pas excéder le moment de renversement, soit 
réaliser l'essai avec un montage plus petit. Dans ce dernier cas, il est nécessaire de porter 
une attention particulière à la prévision de résistance du montage modifié. 
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ANALYSES NUMÉRIQUES 
Ce chapitre traite particulièrement de la réalisation du quatrième objectif de ce projet 
de recherche, soit valider la capacité du modèle de Crisafulli, paramétré rationnellement, 
à prédire la réponse de spécimens expérimentaux de murs de remplissage de maçonnerie 
non armée. L'élément maçonnerie développé par Crisafulli a été implémenté dans le logiciel 
SeismoStruct par Blandon en 2005.1 Le portrait de cet élément, basé sur le concept de 
bielle équivalente, est présenté à l'annexe D. Des analyses préliminaires ont été effectuées 
pour la construction du montage expérimental et d'autres analyses ont été réalisées pour 
comparer la réponse numérique à la réponse expérimentale de ce projet et d'un projet 
similaire. Finalement, une réflexion est faite sur l'utilisation de l'élément maçonnerie. 
6.1 Élaboration du modèle numérique général 
Plusieurs analyses numériques seront effectuées dans le cadre de ce projet pour différentes 
raisons. Par contre, les différents modèles numériques comportent de nombreuses simili-
tudes. Par conséquent, il est plus pratique d'expliquer l'élaboration d'un modèle général 
2D et de préciser plus tard les particularités de chaque modèle. Ainsi, le modèle général 
est un cadre d'acier, construit de profilés en I de type W, avec un mur de remplissage de 
maçonnerie. Les unités de maçonnerie utilisées sont des tuiles structurales d'argile liaison-
nées par un mortier de type N. La figure 6.1 présente un schéma du modèle numérique 
général utilisé. 
6.1.1 Matériaux 
Pour représenter le comportement de l'acier, le modèle bilinéaire avec écrouissage cinéma-
tique a été choisi. Ce modèle a besoin de quatre paramètres de calibration pour décrire 
complètement les caractéristiques mécaniques du matériel. Les valeurs par défaut de ces 
paramètres sont respectivement 200000MPa pour le module d'élasticité, 500 MPa pour 
la limite élastique, 0,005 pour le paramètre d'écrouissage cinématique et 78kN/m3 pour 
le poids spécifique. Les valeurs par défaut ont été utilisées pour tous ces paramètres, à 
l'exception de la limite élastique qui est déterminée pour chaque analyse. 
1Dans le cadre de ses travaux, Crisafulli a implémenté son élément dans le logiciel RUAUMOKO. 
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Figure 6.1 Schéma du modèle numérique général. 
Pour représenter le comportement de la maçonnerie, les caractéristiques mécaniques du 
matériel sont intégrées au modèle de l'élément maçonnerie. 
6.1.2 Éléments 
La poutre et les colonnes du cadre d'acier sont représentées avec des éléments de cadre 
inélastiques dont la formulation est basée sur les forces infrmFB. La figure 6.2 illustre 
les axes locaux et la notation des efforts d'un élément infrmFB. Par convention, les axes 
locaux (1), (2) et (3) réfèrent respectivement à l'axe longitudinal de l'élément, à l'axe 
faible de la section et à l'axe fort de la section. L'axe (1) relie les noeuds 1 et 2 alors que 
l'axe (3) se trouve dans le plan déterminé par les noeuds 1 et 3. L'axe (2) est déterminé 
par le produit croisé des vecteurs (1) et (3). 
n3,(Hes In 1-3 (Jane) ym 
VîW F® 
Mit#) 
Figure 6.2 Les axes locaux et la notation des efforts pour un élément cadre 
inélastique, formulation basée sur les forces [SeismoSoft, 2006]. 
Avec un élément infrmFB, il n'est pas nécessaire de discrétiser l'élément en plusieurs 
éléments. SeismoStruct utilise l'approche des fibres pour représenter le comportement de 
la coupe transversale. Cette coupe est subdivisée en un nombre de fibres et chaque fibre est 
associée à une relation uniaxiale contrainte-déformation. L'état de contrainte-déformation 
pour une section est obtenu par l'intégration de la réponse des fibres individuelles de la 
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section. Il suffit donc de déterminer le nombre de fibres par section pour reproduire la 
distribution des contraintes et déformations au travers de la section. Pour l'élément choisi, 
la règle du pouce est de 100 fibres pour les sections d'un seul matériau et plus de 200 fibres 
pour les matériaux avec beaucoup d'inélasticité. Pour ce qui est du nombre de sections 
d'intégration, en général, 4 à 5 sections sont suffisantes. Dans le cadre de ce projet, les 
éléments poutre et colonne ont 5 sections d'intégration avec 200 fibres par section. 
Quant au mur de remplissage de maçonnerie, il est représenté par l'élément maçonnerie 
tel que décrit à l'annexe D. Dans SeismoStruct, l'amortissement est considéré nul par 
défaut, mais peut être de type Rayleigh (proportionnel à la rigidité et/ou à la masse). À 
l'exception de l'épaisseur du mur qui vaut toujours 0,2 m, la modification des valeurs par 
défaut pour certains paramètres sera précisée séparément pour chaque analyse. 
6.1.3 Noeuds et connectivité des éléments 
Dans SeismoStruct, il y a deux types de noeuds disponibles : le noeud structural et le 
noeud non-structural. Comme son nom l'indique, le noeud structural sert à attacher les 
éléments. Pour qu'une analyse puisse s'exécuter, tous les noeuds structuraux doivent être 
utilisés pour attacher un élément. Pour ce qui est du noeud non-structural, il sert à définir 
l'orientation des axes locaux de certains types d'éléments (exemple : infrmFB). 
La figure 6.3 illustre la connectivité des éléments du modèle numérique. Les tableaux 6.1 
et 6.2 donnent plus d'informations sur les coordonnées générales des noeuds, les types de 
noeuds, les types d'éléments et leur connectivité. L'épaisseur de l'âme de la colonne est 
considérée comme négligeable par rapport à la largeur du mur. 
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Figure 6.3 Représentation visuelle de la connectivité des éléments du modèle 
numérique. 
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Tableau 6.1 Détail des noeuds et de leurs coordonnées générales. 
Noeud Coordonnée générale (X, Y, Z) Type de noeud 
1 (0, 0, 3 m) non-structural 
2 (0, lm, 3 m) non-structural 
3 (Hauteur cadre, 0, 3 m) non-structural 
10 (0, 0, 0) structural 
20 (Largeur mur, 0, 0) structural 
110 (0, 0, Hauteur cadre) structural 
llOx (0, 0, Hauteur cadre) structural 
120 (Largeur mur, 0, Hauteur cadre) structural 
120x (Largeur mur, 0, Hauteur cadre) structural 
Tableau 6.2 Description des éléments et de leur connectivité. 
Élément Type d'élément Connectivité (nl-n2-n3-n4) 
500 Colonne, infrmFB (10-110-2) 
600 Colonne, infrmFB (20-120-3) 
700 Poutre, infrmFB (110x-120x-l) 
901 Mur de maçonnerie (10-20-120-110) 
6.1.4 Appuis et relations entre les noeuds 
D'abord, pour simuler un appui de type encastrement, les degrés de liberté en translation 
en X, Y, Z et les degrés de liberté en rotation Rx, Ry et Rz ont été bloqués aux noeuds 
10 et 20. Ensuite, puisque le modèle est en 2 dimensions dans le plan X-Z, les degrés Y, 
Rx et Rz ont été bloqués aux autres noeuds du modèle, soit 110, 120, HOx et 120x. 
Finalement, une rotule est introduite entre la colonne et la poutre pour simuler une 
connexion qui transfère uniquement du cisaillement. Une liaison de type Equal DOF a 
été créée pour les degrés de liberté de translation en X, Y et Z. Cette liaison a été appli-
quée entre les noeuds llO-llOx et 120-120x. 
6.1.5 Chargement et paramètres pour l'analyse 
Pour estimer la capacité du modèle, une analyse de type pushover est choisie. Considérant 
qu'une analyse pushover conventionnelle est incapable de tenir compte des effets de la 
dégradation progressive de la rigidité de la structure analysée, une analyse pushover adap-
tative est préférable. Aussi, il est noté dans l'aide de SeismoStruct relative à l'élément 
maçonnerie qu'une analyse pushover conventionnelle produit des instabilités numériques. 
Dans ce cas, l'analyse pushover adaptative basée sur les déplacements est spécifiquement 
recommandée. Une étude a démontré que ce type d'analyse fournit une courbe de capacité 
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plus près de l'enveloppe d'analyses dynamiques qu'une analyse pushover conventionnelle 
[Antoniou et Pinho, 2004]. Concernant les deux types d'analyses conventionnelles étudiés, 
l'une est basée sur les forces alors que l'autre est basée sur les déplacements. De façon 
similaire au programme expérimental, c'est donc l'analyse pushover adaptative basée sur 
les déplacements qui est choisie pour les analyses numériques de ce projet. 
Dans l'approche du pushover adaptative, la distribution du chargement latéral est mise à 
jour continuellement durant l'analyse. Ces modifications de la distribution du chargement 
sont basées sur les déformations modales et les facteurs de participation modale dérivés 
d'une analyse de valeurs propres effectuée à chaque étape de l'analyse pushover. Cette ap-
proche est multi-modale et tient compte du ramollissement de la structure, de l'élongation 
de sa période et de la modification des forces d'inertie due à l'amplification spectrale via 
l'introduction d'un spectre spécifique au site d'analyse. 
Dans une analyse pushover, le chargement appliqué consiste généralement en des charges 
permanentes gravitaires dans la direction verticale (z) et en des charges incrémentielles 
dans une ou les deux directions transversales (x et y). Dans le cas présent, les charges per-
manentes gravitaires sont constituées du poids propre des éléments qui est déjà considéré 
via le matériel acier et l'élément maçonnerie. Pour ce qui est des charges incrémentielles, 
un déplacement de 0,01m est appliqué au noeud 110 en direction X. 
Pour contrôler le chargement incrémentiel, une phase de contrôle de charge adaptative est 
utilisée. Avec ce type de contrôle, l'analyse se termine quand le chargement cible est atteint 
ou quand il y a une rupture structurale ou numérique. Pour bien paramétrer ce type de 
contrôle, l'utilisateur doit définir un multiplicateur de charge (un facteur par lequel les 
charges incrémentielles nominales seront multipliées pour obtenir un chargement cible) et 
un nombre d'incréments pour diviser le chargement cible. Les valeurs de ces paramètres 
varient d'une analyse à l'autre. 
Pour l'analyse pushover adaptative, d'autres paramètres doivent être définis. D'abord, 
pour normaliser les vecteurs de déplacements, une des deux méthodes suivantes peut être 
choisie : basée sur les déplacements ou basée sur les déplacements relatifs entre les étages. 
Les deux méthodes donnent des résultats similaires au niveau de la courbe de capacité, 
mais la prédiction des déplacements inter-étages est meilleure avec la méthode basée sur 
les déplacements relatifs entre les étages. Si la normalisation incrémentielle est appliquée, 
seul l'incrément de charge est normalisé et ajouté à la charge de l'étape précédente. Si 
l'amplification spectrale est incluse dans le calcul du vecteur de déplacement normalisé, 
les effets qu'un spectre a sur la réponse d'une structure sont inclus. Aussi, il a été prouvé 
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que les solutions avec la normalisation incrémentielle et l'amplification spectrale sont plus 
précises et plus stables [Antoniou et Pinho, 2004]. Dans ce cas-ci, l'amplification spectrale 
se trouve être le spectre de réponse en déplacement. Ensuite, pour déterminer la distri-
bution du chargement latéral par la superposition modale, l'utilisateur peut choisir entre 
la méthode de combinaison quadratique (en anglais " Square Root of the Sum of Squares -
SRSS) et la méthode de combinaison quadratique complète (en anglais Complété Quadra-
tic Combination - CQC). C'est la méthode SRSS qui est choisie pour combiner les modes 
en direction X. 
Pour les analyses de ce projet, la méthode de normalisation basée sur les déplacements 
relatifs entre les étages sera appliquée avec la normalisation incrémentielle et l'amplification 
spectrale pour la ville de La Malbaie. Le spectre de réponse en déplacement se calcule avec 
l'équation (6.1) où le spectre d'accélération est calculé d'après le CNBC 2005 (voir tableau 
3.2). Le tableau 6.3 présente les valeurs du spectre de réponse en déplacement pour la ville 
de La Malbaie. 
S«i(em) = Sa X 9 (6.1) 
ur 
Tableau 6.3 Spectre de réponse en déplacement Sd pour la ville de La Malbaie. 
Période T (s) 0.0 0.2 0.5 1.0 2.0 4.0 5.0 
u (rad/s) 0.00 31.42 12.57 6.28 3.14 1.57 1.26 
S a ( g )  2.30 2.30 1.32 0.66 0.209 0.1045 0.1045 
Sd (m) 0.00 0.02 0.08 0.16 0.21 0.42 0.65 
Finalement, pour simplifier l'analyse, les degrés de liberté considérés dans le calcul des 
facteurs de participation modale ont été restreints à la translation en X et la rotation en 
Y. 
6.1.6 - Critères de performance 
Pour vérifier la performance structurale du modèle numérique, deux critères de perfor-
mance ont été introduits. Le premier détecte la création d'une rotule plastique dans les 
éléments du cadre d'acier. Ce critère est basé sur la déformation du matériau (valeur par 
défaut = 0,0025). Le deuxième critère détecte la rupture de l'acier. Encore une fois, ce 
critère est basé sur la déformation du matériau (valeur par défaut = 0,060). 
Pour le critère de rotule plastique, la valeur est déterminée à chaque analyse selon la limite 
élastique de l'acier du modèle, via le rapport de la limite élastique sur le module d'élasticité. 
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Pour le critère de la rupture d'acier, la valeur par défaut a été utilisée. Finalement, la 
vérification des critères se fait à chaque intégration de section. 
6.2 Analyses préliminaires aux essais 
L'objectif des analyses préliminaires est d'estimer la capacité du montage pour valider 
le choix du vérin et finaliser la conception du montage expérimental tel que décrit à la 
section 3.5. Les efforts maximaux obtenus par les analyses numériques permettront de faire 
la conception de la fondation du montage et le déplacement maximal servira à calibrer le 
système de guidage. 
L'idée générale est d'obtenir rapidement des résultats. Devant le manque d'informations, 
la valeur par défaut des paramètres sera utilisée pour la majorité des paramètres. Pour les 
analyses préliminaires, deux .modèles basés sur des valeurs différentes pour la résistance 
et le module élastique de la maçonnerie sont élaborés. Cette variation vise à ajouter une 
marge d'erreur sur les résultats extraits des analyses numériques. 
Il est à noter que certaines valeurs par défaut du logiciel SeismoStruct ont été modifiées 
depuis que les analyses préliminaires ont été faites (décembre 2010). Les valeurs présen-
tées dans ce chapitre et l'annexe D sont les nouvelles en vigueur en date des analyses 
comparatives (octobre 2011). 
6.2.1 Les particularités des modèles 
Pour l'acier, la limite élastique considérée est 40 % supérieure à celle de l'acier commandé 
(345 MPa) et vaut donc 483 MPa. Par conséquent, la valeur du critère pour la rotule 
plastique vaut 483/200000 = 0,0024 mm/mm. -
Pour les éléments du cadre, il faut attribuer à l'élément poutre les propriétés sectionnelles 
d'un profilé W 310x60 et les propriétés sectionnelles d'un profilé W310 x39 aux éléments 
colonne. Le terme "propriétés sectionnelles" fait référence à l'épaisseur, la largeur et la 
hauteur des ailes et de l'âme du profilé. 
Pour ce qui est de l'élément maçonnerie pour le mur de remplissage, la valeur de la résis-
tance en compression fme et du module élastique Em de la maçonnerie est basée sur les 
résultats d'essais de compression sur prismes avec des unités de maçonnerie et un mortier 
similaires à ceux utilisés dans le cadre du présent projet [Boyd, 1993]. Les essais de carac-
térisation ont été réalisés à différents angles d'inclinaison du mortier, soit 0°, 22,5°, 45°, 
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67,5°et 90". Bien que Crisafulli recommande d'utiliser des valeurs correspondant à l'incli-
naison 9 de la diagonale, les résultats obtenus pour les essais à 0°, similaires à celui de la 
norme ASTM C1314 pour la résistance en compression d'un prisme de maçonnerie, sont 
utilisés dans le modèle A et les résultats des essais à 45° sont utilisés pour le modèle B. 
Le modèle A devrait mener à des efforts plus importants que le modèle B. 
Le tableau 6.4 présente un résumé des valeurs pour les paramètres relatifs à l'élément 
maçonnerie dont la valeur par défaut n'est pas utilisée. Pour chacun de ces paramètres, 
une petite explication du calcul suit. 
Tableau 6.4 Paramètres de l'élément maçonnerie pour les analyses prélimi-
naires. 
Paramètre Modèle A Modèle B 
Ai (m2) 0,20 0,20 
hz (%) 9,0 9,5 
x« (%) 0 0 
Voi (%) 5 5 
7 (kN/m3) 9,5 9,5 
Em (GPa) 5,3 4,3 
fme (MPa) 5,58 1,82 
Pour l'aire de la bielle équivalente A\, il faut faire le produit de la largeur équivalente w 
de la bielle par l'épaisseur t du mur. On a choisi d'utiliser l'expression conservatrice de 
Paulay et Priestley, équation (E.8), selon laquelle la largeur w de la bielle correspond à 
25% de la longueur de la diagonale dm. Sachant que le rapport h/l du mur du montage 
expérimental est de 1, la diagonale a une inclinaison 0 de 45° par rapport à l'horizontale 
et la longueur de la diagonale dm vaut donc 3,92 m. Par conséquent, l'aire de la bielle A\ 
vaut 0,20 m2 pour les modèles A et B. 
Pour la longueur de contact équivalente hz, on a choisi de la calculer avec la moitié de 
la longueur de contact z plutôt qu'avec le tier de z. La longueur de contact z défini par 
Stafford Smith est donné par l'équation (E.2) et est fonction du paramètre de rigidité 
relative A/,, équation (E.l). Les modèles A et B ont une valeur différente de longueur de 
contact équivalente, soit 9,5 % et 9,9 % respectivement. À titre indicatif, voici un exemple 
de calcul pour le modèle A. 
, L jEmtsin26 n„ J 5,3 x 0,2 x sin(2 x 45°) _ orTAA 
= 4EcIchm = y 4 x 200 x 7,27 x 10"6 x 2,77 = SJU 
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hz = z/2 = 0,55 m/2 = 0,28 m = 0,28/3,07 = 9,0% 
Pour le décalage horizontal Xil est considéré comme nul en raison de la faible épaisseur 
de l'âme de la colonne. Par contre, le décalage vertical est calculé en faisant le rapport 
de la moitié de la profondeur de la poutre du cadre et la hauteur totale du cadre, soit 
151,5 mm/3 070 mm « 5% pour les deux modèles. 
Pour le poids spécifique 7 de la maçonnerie de tuiles structurales, il est estimé à 961 kg/m3 
en moyenne par le Handbook d'acier, soit approximativement 9,5kN/m3, puisque les ré-
sultats des essais de caractérisation prévus sont encore à venir au moment de ces analyses 
préliminaires. 
Au niveau de la géométrie du mur, le mur de remplissage de maçonnerie est construit avec 
9 tuiles en largeur et 9 tuiles en hauteur. Rappelons que le joint de mortier le long du 
périmètre du mur et les joints de mortier entre les blocs de maçonnerie devraient mesurer 
respectivement 20 mm et 10 mm d'épaisseur. Sachant qu'une tuile fait 294 mm de côté, le 
mur a une hauteur et une largeur de 2 x 20 mm + 8 x 10 mm + 9 x 294 mm = 2,77 m. 
Par conséquent, la hauteur du cadre est de 3,07 m, soit 303 mm de plus que la hauteur du 
mur correspondant à la profondeur de la poutre du cadre. Ces informations permettent 
d'établir les coordonnées des noeuds structuraux telles que définies au tableau 6.1. 
6.2.2 Les particularités des analyses 
Le tableau 6.5 présente les paramètres de contrôle de la charge adaptative pour les analyses 
préliminaires des modèles A et B. 
Tableau 6.5 Paramètres de contrôle de la charge adaptative pour les analyses 
préliminaires. 
Modèle Cible Nb d'incréments 
A 2,5 
B 12 
200 
200 
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Résultats des analyses numériques 
Comme illustré à la figure 6.4, les deux modèles ont un comportement différent. Le mo-
dèle A est plus résistant alors que le modèle B se déplace plus, mais atteint son maximum 
avant le modèle A. Cela laisse présager une différence au niveau du mode de rupture. 
D'un autre côté, les deux modèles présentent la fissuration initiale autour de 4 mm et la 
plastification des colonnes sans rupture de l'acier. 
500 
Modèle A 
Modèle B 
400 
300 S 
a 
c 
Jl 
S 100 n 
Û 
-100, 
40 100 20 60 
Déplacement, mm 
80 120 
Figure 6.4 Courbes de capacité pour les analyses préliminaires. 
D'après le modèle A, le cisaillement à la base maximal est de 457 kN. Un vérin hydrau-
lique de 500 kN est donc choisi pour assurer l'atteinte de la réponse maximale durant 
l'essai en laboratoire. Le déplacement latéral maximal a été obtenu avec le modèle B, soit 
120 mm. Cela correspond à plus de 4 % de la hauteur du montage. Bien que l'atteinte 
d'un tel déplacement est peu probable en laboratoire, le système de guidage en assurera 
la possibilité. 
Au niveau des efforts dans la colonne, la traction maximale est de 117kN (modèle A), 
la compression maximale est de 138kN (modèle A), et le moment de flexion maximal est 
de 54kNm (modèle B), ce qui correspond approximativement au moment plastique de la 
section de la colonne. 
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6.3 Analyses comparatives avec ce projet 
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L'objectif des analyses comparatives avec les résultats expérimentaux de ce projet est 
d'évaluer si une modélisation numérique du montage expérimental avec l'élément ma-
çonnerie de Crisafulli paramétré rationnellement peut prédire la réponse expérimentale 
obtenue. La méthodologie utilisée pour réaliser cet objectif emprunte le point de vue de 
l'ingénieur de la pratique qui doit analyser une structure en vue d'en faire l'évaluation sis-
mique et doit utiliser une méthode rationnelle pour déterminer les paramètres inconnus. 
Il est donc proposé de modéliser le montage expérimental en choisissant la valeur des 
différents paramètres avec les résultats des essais de caractérisation en compression et une 
méthode rationnelle. Ce raisonnement s'inspire de la formulation de l'élément maçonnerie 
par Crisafulli, des suggestions de Crisafulli, de l'aide fournie par le logiciel SeismoStruct 
et de la base de la modélisation par bielle équivalente tels que présenté aux annexes D et 
E. 
Dix modèles ont donc été réalisés avec le logiciel SeismoStruct pour essayer de déterminer 
la meilleure façon de modéliser le mur de remplissage de tuiles structurales d'argiles du 
montage expérimental. L'évolution des modèles implique la modification d'un nombre de 
paramètres de plus en plus grand. Les paramètres liés à la géométrie et au comportement 
en compression sont particulièrement ciblés. 
6.3.1 Les particularités des modèles 
Pour ces analyses comparatives, la base des modèles est similaire à ceux des analyses 
préliminaires (voir section 6.2). En effet, les coordonnées des noeuds structuraux et les 
éléments du cadre sont les mêmes. Par contre, il est considéré que l'acier a une limite 
élastique de 345 MPa, tel que commandé. Par conséquent, la valeur du critère pour la 
rotule plastique vaut 345/200000 = 0,0017 mm/mm. 
Pour ce qui est de l'élément maçonnerie pour le mur de remplissage, plusieurs essais ont 
été faits pour évaluer quelle est la meilleure façon de procéder. Précisons que l'épaisseur 
du mur est toujours 200 mm, le décalage horizontal est toujours nul et le décalage 
vertical Y,est toujours de 5 %, comme pour les analyses préliminaires. 
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Phase 1 
La première phase utilise uniquement les valeurs par défaut du logiciel pour les autres 
paramètres de l'élément maçonnerie. C'est le modèle VDef. 
Phase 2 
Devant la prédiction quelconque du modèle VDef, il est conclu qu'il faut au moins ajuster 
les paramètres reliés à la géométrie du mur et la résistance en compression de la maçon-
nerie. C'est la deuxième phase avec le modèle Base, similaire aux modèles des analyses 
préliminaires. 
Le tableau 6.6 présente un résumé des valeurs pour les paramètres relatifs à l'élément 
maçonnerie du modèle de la phase 2 dont la valeur par défaut n'est pas utilisée. Le rai-
sonnement derrière l'ajustement des paramètres est décrit, mais le détail des calculs est 
épargné puisque déjà présenté en majeure partie à la section 6.2. 
Tableau 6.6 Paramètres de l'élément maçonnerie pour les analyses compara-
tives, phase 2. 
Paramètre Modèle Base 
Ai (m2) 0,20 
h z  (%)  9,1 
X« (%) 0 
Y* (%) 5 
7 (kN/m3) 8,0 
Em (GPa) 5,0 
fme (MPa) 2,0 
Pour l'aire de la bielle équivalente Ai, qui est le produit de la largeur équivalente w de la 
bielle par l'épaisseur t du mur, il est choisi d'utiliser l'expression conservatrice de Paulay 
et Priestley, équation (E.8), pour évaluer la largeur w de la bielle. 
Pour la longueur de contact équivalente h z ,  il est choisi arbitrairement que h z  = z/2, avec 
z tel que défini par Stafford Smith, équation (E.2). La longueur de contact z est fonction 
du paramètre de rigidité relative À/, de Stafford Smith, équation (E.l). 
L'évaluation du paramètre A/, implique le module élastique Em de la maçonnerie. Les 
essais de caractérisation effectués dans le programme expérimental ont permis d'obtenir 
une valeur de 5 000 MPa pour les prismes 2 tuiles et les tuiles individuelles. Une valeur de 
6,800 MPa a aussi été obtenue pour les prismes 4 x 4 en compression diagonale. Puisque 
la valeur de 6,800 MPa est associée à un COV de 35 % et qu'aucune précision n'est donnée 
quant au module élastique à utiliser, la valeur de 5 000 MPa est retenue. A h vaut donc 8,63. 
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Le poids spécifique 7 de la maçonnerie de tuiles structurales est calculé avec la masse 
volumique expérimentale de 813 kg/m3. Pour la résistance en compression fme, le résultat 
expérimental des essais de compression diagonale est utilisé. 
Phase 3 
Devant le résultat du modèle Base, il est conclu que différentes expressions devraient être 
comparées pour évaluer la largeur de la bielle équivalente, avant et après fissuration. C'est 
la troisième phase avec les modèles Cla à C4a. Le tableau 6.7 présente un résumé des 
valeurs pour les paramètres relatifs à l'élément maçonnerie des modèles de la phase 3. 
Tableau 6.7 Paramètres de l'élément maçonnerie pour les analyses compara-
tives, phase 3. 
Paramètre • Modèle Cla Modèle C2a Modèle C3a Modèle C4a 
M (m») 0,07 0,13 0,14 0,20 
A 2  (%)  54 54 54 54 
h z  (%)  9,1 9,1 9,1 9,1 
X* (%) 0 0 0 0 
Y« (%) 5 5 5 5 
7 (kN/m3) 8,0 8,0 8,0 8,0 
Em (GPa) 5,0 5,0 5,0 5,0 
fme (MPa) 2,0 2,0 2,0 2,0 
Pour l'aire de la bielle équivalente Ai, il est choisi d'utiliser les quatre expressions les plus 
connues pour calculer la largeur w de la bielle. Comme rapporté à l'annexe E, les plus 
connues sont celles de Mainstone, équation (E.4), de Liauw et Kwan, équation (E.5), de 
Decanini et Fantin, équation (E.7), et de Paulay et Priestley, équation (E.8). Le modèle 
Cla utilise la première équation et ainsi de suite jusqu'au modèle C4a. 
Pour l'aire de la bielle équivalente A<i qui représente la diminution de largeur de la bielle 
due à la fissuration de la maçonnerie, il est choisi d'utiliser la figure E.3 qui représente la 
synthèse des travaux de Decanini et Fantin. Ils ont étudié la largeur de la bielle en faisant 
la distinction entre l'état fissuré et non fissuré de la maçonnerie. 
Phase 4 
Puisque les modèles Cla à C4a prévoient systématiquement des déplacements trop impor-
tants, il est conclu qu'il faudrait ajuster les modèles avec les données de déformations de la 
maçonnerie obtenues lors de la caractérisation. C'est la quatrième phase avec les modèles 
Clb à C4b. Le tableau 6.8 présente un résumé des valeurs pour les paramètres relatifs à 
l'élément maçonnerie des modèles de la phase 4. 
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Tableau 6.8 Paramètres de l'élément maçonnerie pour les analyses compara-
tives, phase 4. 
Paramètre Modèle Clb Modèle C2b Modèle C3b Modèle C4b 
Ax (m*) 0,07 0,13 0,14 0,20 
A 2 {%)  54 54 54 54 
h z  (%)  9,1 9,1 9,1 9,1 
X* (%) 0 0 0 0 
Voi (%) 5 5 5 5 
7 (kN/m3) 8,0 8,0 8,0 8,0 
Em (GPa) 5,0 5,0 5,0 5,0 
fm0 (MPa) 2,0 2,0 2,0 2,0 
€m 0,00025 0,00025 0,00025 0,00025 
^ult 0,005 0,005 0,005 0,005 
Cl 0,0001 0,0001 0,0001 0,0001 
^2 0,0005 0,0005 0,0005 0,0005 
Pour la déformation à la contrainte maximale em, la caractérisation de la maçonnerie a 
donné une valeur expérimentale de 0,00025 mm/mm. D'après Crisafulli, la valeur d'autres 
paramètres de déformation peut être calculée avec cette information. La déformation ul-
time eu/t, la déformation de réduction d'aire ej et la déformation d'aire résiduelle ti peuvent 
respectivement être évaluées par euit = 20em, e\ = eTOdm/10 et e2 = emdm/2. 
6.3.2 Les particularités des analyses 
Le tableau 6.9 présente les paramètres de contrôle de la charge adaptative pour les analyses 
comparatives des modèles des différentes phases d'investigation pour ce projet. 
Tableau 6.9 Paramètres de contrôle de la charge adaptative pour les analyses 
comparatives. 
Phase Modèle Cible Nb d'incréments 
1 VDef 12 200 
2 Base 5 200 
3 Cla 10 200 
C2a 5 200 
C3a 5 200 
C4a 5 200 
4 Clb 5 200 
C2b 4 200 
C3b 5 200 
C4b 1 200 
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6.3.3 Résultats des analyses numériques 
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Phase 1 
La figure 6.5 présente une comparaison de la courbe de capacité numérique du modèle 
VDef avec l'enveloppe positive de l'hystérésis du montage expérimental de ce projet de 
recherche. Rappelons que cette première phase d'investigation a pour objectif de vérifier la 
réponse numérique de base de l'élément, tous les paramètres ayant leur valeur par défaut. 
200 
Exp. 
M. VDef 180 
160 
140 
S 120 
JS 
2 100 
I 80 
60 
40 
20 
50 100 150 
Déplacement, mm 
Figure 6.5 Courbe de capacité pour l'analyse comparative de la phase 1. 
Avec cette approche, la rigidité initiale et la résistance maximale sont sous-estimées. Par 
contre, la capacité de déplacement est surestimée. Rationnellement, il est peu probable que 
cette approche avec uniquement les valeurs par défaut donne une prédiction acceptable de 
la réponse d'un montage expérimental. Il faut donc être plus spécifique dans la modélisa-
tion du mur de remplissage. H est proposé d'ajuster les paramètres reliés à la géométrie 
du mur et d'utiliser le module élastique et la résistance en compression de la maçonnerie 
obtenus par les essais de caractérisation. 
Phase 2 
La figure 6.6 présente une comparaison de la courbe de capacité numérique du modèle 
Base avec l'enveloppe positive de l'hystérésis du montage expérimental de ce projet de 
recherche. C'est l'équivalent du modèle B des analyses préliminaires. 
La rigidité initiale, la résistance maximale et les déplacements sont surestimés. La prévision 
numérique est pratiquement le double de la réponse expérimentale pour ces 3 propriétés. 
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Figure 6.6 Courbe de capacité pour l'analyse comparative de la phase 2. 
Ce n'est pas approprié pour une évaluation sismique et le rapport de la réponse numérique 
sur la réponse expérimental (n/e) pourrait varier. La littérature consultée pour expliquer la 
base de la modélisation par bielle équivalente à l'annexe E a permis de mettre en évidence 
quélques expressions pour calculer la largeur de la bielle équivalente. Il est proposé de les 
utiliser pour paramétrer l'aire de la bielle avant et après fissuration de la maçonnerie. 
Phase 3 
La figure 6.7 présente une comparaison des courbes de capacité numérique des modèles 
Cla à C4a avec l'enveloppe positive de l'hystérésis du montage expérimental de ce projet 
de recherche. 
La rigidité initiale et la résistance maximale sont surestimées, particulièrement pour les 
modè les  C2a  à  C4a ,  avec  encore  une  fo i s  un  rappor t  numér ique  su r  expér imen ta l  (n /e )  
autour de 2. Par contre, le modèle Cla qui offre la meilleure prédiction pour ces pro-
priétés prévoit la plus grande capacité de déplacement. Les autres modèles prévoient déjà 
un déplacement à la résistance maximale près du double du déplacement expérimental 
correspondant. Il est donc proposé d'ajuster les paramètres reliés à la déformation de la 
maçonnerie d'après les essais de caractérisation et les suggestions de Crisafulli. 
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Figure 6.7 Courbes de capacité pour les analyses comparatives de la phase 3. 
Phase 4 
La figure 6.8 présente une comparaison des courbes de capacité numérique des modèles 
Clb à C4b avec l'enveloppe positive de l'hystérésis du montage expérimental de ce projet 
de recherche. 
La rigidité initiale et la résistance maximale sont surestimées, mais uniquement pour 
les modèles C2b à C4b. Cette fois-ci, le rapport numérique sur expérimental (n/é)'est 
plus près de 2,5 pour la rigidité et 1,8 pour la résistance. Le modèle Clb présente une 
meilleure prédiction de la rigidité initiale et de la résistance avec un rappôrt n/e de 1,6 
et 0,98 respectivement. Pour ce qui est des déplacements, l'allure générale des courbes est 
bonne, sauf pour le modèle C4b. Aussi, le modèle C3b montre une relativement bonne 
correspondance des déplacements. 
Il est certain que d'autres phases d'investigation pourraient être menées, mais il est difficile 
de déterminer quelle direction suivre. Dans ces conditions, la poursuite des modifications 
s'appuie davantage sur une démarche par essai et erreur que sur une démarche ration-
nelle. Ce qui est particulièrement embêtant, c'est que la modification d'un seul paramètre 
semble influencer à la fois la prédiction de la rigidité, de la résistance et de la capacité de 
déplacement du modèle. 
Il est donc décidé de mettre un terme à l'amélioration du modèle du montage expérimental 
avec les résultats des approches lb et 3b. L'approche lb a permis d'obtenir la meilleure 
prédiction de la rigidité initiale et de la résistance maximale du montage expérimental. 
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Figure 6.8 Courbes de capacité pour les analyses comparatives de la phase 4. 
L'approche 3b a permis d'obtenir une bonne correspondance des déplacements. C'est par-
ticulier et ce n'est certainement pas pratique. Par contre, cela peut être intéressant pour 
une évaluation sismique si ces résultats sont reproductibles avec d'autres montages expé-
rimentaux. 
6.4 Analyses comparatives avec Flanagan 
L'objectif des analyses comparatives avec les résultats expérimentaux du projet de Fla-
nagan est d'évaluer si les résultats précédents sont reproductibles pour des spécimens 
expérimentaux similaires. Les approches lb et 3b ont donné des résultats intéressants 
pour la rigidité, la résistance et la correspondance des déplacements. 
Il se trouve que Flanagan a, lui aussi, réalisé des essais expérimentaux sur des cadres d'acier 
avec mur de remplissage de maçonnerie de tuile structurale d'argile avec mortier type N. 
Il a publié beaucoup d'informations sur son programme expérimental [Flanagan, 1994]. 
Les figures 6.9 et 6.10 illustrent le schéma d'assemblage des essais en-plan et les détails 
de construction pour les montages de Flanagan. Des essais de compression sur prismes 
ont aussi été réalisés pour déterminer les propriétés en compression de la maçonnerie de 
remplissage construite avec différents angles d'inclinaison du mortier [Boyd, 1993]. 
Sur les treize essais cycliques en-plan réalisés par Flanagan, six des murs testés avaient une 
épaisseur de 8po, sans ouverture ou réparation. Les spécimens 1, 2, 3,9, 17 et 21a évaluent 
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Figure 6.9 Schéma d'assemblage pour les essais en-plan de Flanagan [Flanagan, 
1994]. 
WmAA section |>[) Pkm bwmbb 
Figure 6.10 Détails de construction pour les montages de Flanagan avec mur 
de 8po d'épaisseur [Flanagan, 1994]. 
l'influence de la rigidité du cadre par rapport au mur et du rapport hauteur/largeur du 
mur. Notons que les colonnes du spécimen 9 sont orientées selon leur axe fort en flexion 
du mur en-plan 
6.4.1 Les particularités des modèles 
Flanagan a publié les résultats de la caractérisation de l'acier de la poutre et des colonnes 
du cadre de chaque spécimen. Le tableau 6.10 présente la résistance élastique Fy et la 
déformation élastique ev des colonnes. Ce sont ces valeurs qui sont attribuées à l'acier des 
modèles puisque les rotules plastiques sont apparues dans les colonnes. Aussi, la différence 
de résistance entre l'acier de la poutre et celui des colonnes d'un même montage est 
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relativement petite. Rappelons que la valeur du critère pour la rotule plastique correspond 
à la déformation élastique de l'acier. 
Pour le cadre, il faut attribuer à l'élément poutre et à l'élément colonne les propriétés 
sectionnelles correspondant aux profilés utilisés pour la construction des montages de 
Flanagan. Le choix des profilés utilisés est rapporté au tableau 6.10. Rappelons que le 
terme "propriétés sectionnelles" fait référence à l'épaisseur, la largeur et la hauteur des 
ailes et de l'âme du profilé. 
Tableau 6.10 Résistance de l'acier et profilés des cadres de Flanagan. 
Modèle FI F2 F3 F9 F17 F21a 
Fy (MPa) 321 346 288 329 346 357 
ei/ 0,0016 0,0017 0,0014 0,0016 0,0017 0,0018 
Poutre W 310x52 W 310x52 W 310x52 W 310x52 W 310x52 W 310x52 
Colonne W 250x18 W 250x45 W 250x67 W250x45 W 250x45 W 250x45 
Au niveau de la géométrie du mur, les murs des montages testés par Flanagan ont tous 
une hauteur de 2,24 m (88 po) et une largeur de 2,24 m (88 po), sauf les montages 17 et 21a 
qui ont respectivement une largeur de 3,45m (136po) et 2,84m (112po). En considérant 
que la poutre fait 318 mm de profondeur, la hauteur des cadres est de 2,55 m. Ces infor-
mations permettent d'établir les coordonnées des noeuds structuraux telles que définies 
au tableau 6.1. L'exception est pour le modèle F9 où il faut ajouter 0,27 m pour tenir 
compte de la profondeur des colonnes disposées selon leur axe fort. Aussi, la connectivité 
des éléments 500-et 600 du modèle F9 au tableau 6.2 est plutôt respectivement (10-110-1) 
et (20-120-1). 
Pour ce qui est de l'élément maçonnerie pour le mur de remplissage, le tableau 6.11 présente 
un résumé des valeurs pour les paramètres relatifs à l'élément maçonnerie dont la valeur 
par défaut n'est pas utilisée. Un aperçu de la démarche utilisée pour modifier les valeurs 
des paramètres de l'élément maçonnerie suit. 
Le paramètre de rigidité relative A/, de Stafford Smith est utilisé pour calculer l'aire de la 
bielle et la longueur de contact équivalente. Son calcul se fait avec l'équation (E.l) et tient 
compte du module élastique de la maçonnerie. Pour le module élastique Em, le résultat de 
caractérisation pour les cellules à l'horizontale est retenu dans une optique de continuité 
avec les analyses comparatives précédentes, soit 5 300 MPa. La valeur de A/, est incluse 
dans le tableau 6.11 pour chaque modèle. Il est à noter qu'il y a une différence entre les 
A/, calculés ici et ceux calculés initialement par Flanagan. 
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Tableau 6.11 Paramètres de l'élément maçonnerie pour les analyses compara-
tives avec Flanagan. 
Paramètre Fl F2 F3 F9 F17 F21a 
12,9 7,7 5,8 4,3 7,6 '7,7 
A\ - lb (m2) 0,05 0,06 0,06 0,06 0,07 0,06 
Ai - 3b (m2) 0,11 0,11 0,13 0,15 0,15 0,13 
A2 (m2) 51 56 62 63 56 56 
M%) 6,3 10,2 13,7 18,0 10,6 10,2 
X* (%) 0 0 0 5 0 0 
Yai (%) 6 6 6 6 6 6 
7 (kN/m3) 8,4 8,4 8,4 8,4 8,4 8,4 
Em (GPa) 5,3 5,3 5,3 5,3 5,3 5,3 
fme (MPa) 1,82 1,82 1,82 1,82 2,80 2,39 
Cm 0,0013 0,0013 0,0013 0,0013 0,0013 0,0013 
tult 0,026 0,026 0,026 0,026 0,026 0,026 
Cl 0,0004 0,0004 0,0004 0,0004 0,0005 0,0004 
€2 0,0021 0,0021 0,0021 0,0021 0,0027 0,0024 
Pour l'aire de la bielle équivalente Ai, elle est calculée avec l'équation (E.4) pour l'approche 
lb et l'équation (E.7) pour l'approche 3b. Pour l'aire de la bielle équivalente Ai qui 
représente lai diminution de largeur de la bielle due à la fissuration de la maçonnerie, les 
travaux de Decanini et Fantin sont utilisés via la figure E.3. Pour la longueur de contact 
équivalente hz, il est choisi d'utiliser hz = zj2, avec z tel que défini par Stafford Smith, 
équation E.2. 
Pour le décalage horizontal X&, il est considéré comme nul en raison de la faible épaisseur 
de l'âme de la colonne, sauf pour le montage 9 où X„ vaut « 5 % en raison de l'orientation 
de la colonne selon l'axe fort. Pour le décalage vertical Y,il vaut «6%. 
Pour la résistance en compression fmg, la majorité des modèles utilisent la résistance me-
surée avec le mortier à une inclinaison de 45°. Cependant, pour les modèles des spécimens 
17 et 21a qui ont une largeur différente, il est nécessaire d'interpoler entre la résistance 
à une inclinaison de 22,5° et celle à 45". Pour le poids spécifique 7 de la maçonnerie de 
tuiles structurales, les essais de caractérisation arrivent à une masse volumique moyenne 
de 860 kg/m3. 
Finalement, pour la déformation à la contrainte maximale em, la caractérisation de la ma-
çonnerie a donné une valeur expérimentale de 0,0013 mm/mm. La déformation ultime e^t, 
la déformation de réduction d'aire ex et la déformation d'aire résiduelle e2 sont respective-
ment évalués avec eujt = 20em, ex = tmdm/10 et e2 = emdTO/2. 
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6.4.2 Les particularités des analyses 
Le tableau 6.12 présente les paramètres de contrôle de la charge adaptative pour les ana-
lyses comparatives avec les résultats expérimentaux de Flanagan. 
Tableau 6.12 Paramètres de la charge adaptative pour les analyses compara-
tives avec Flanagan. 
Modèle Cible Nb d'incréments 
Fl-lb 2 200 
Fl-3b 2,5 200 
F2-lb 8 200 
F2-3b 8 200 
F3-lb 8 . 200 
F3-3b 8 200 
F9-lb 8 200 
F9-3b 8 200 
F17-lb 8 200 
F17-3b 2 200 
F21a-lb 4 200 
F21a-3b 1,8 200 
6.4.3 Résultats des analyses numériques 
La figure 6.11 présente une comparaison des courbes de capacité numériques selon l'ap-
proche lb et 3b avec une approximation de l'enveloppe expérimentale pour chaque spéci-
men de Flanagan. Rappelons que, pour le spécimen expérimental du projet de recherche 
actuel, l'approche lb avait donné une bonne approximation de la rigidité initiale et de 
la résistance maximale alors que l'approche 3b avait donné une bonne correspondance 
des déplacements. Les résultats obtenus pour les modèles des montages de Flanagan font 
preuve de variation et sont décevants d'un point de vue de prédiction. Détaillons un peu 
pour chaque modèle. 
Le modèle Fl-lb donne une bonne approximation de la rigidité initiale, mais sous-estime 
la résistance maximale avec un rapport numérique/expérimental (n/e) de 0,54 par rap-
port aux résultats expérimentaux du spécimen 1 de Flanagan. Quant au modèle Fl-3b, 
il surestime les déplacements. Par contre, l'allure générale de la courbe n'est pas trop 
mauvaise. 
Le modèle F2-lb surestime la rigidité initiale avec un rapport n/e de 2,5 et la résistance 
maximale avec un rapport n/e de 1,2 par rapport aux résultats expérimentaux du spéci-
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Figure 6.11 Courbes de capacité pour les analyses comparatives avec Flanagan. 
men 2 de Flanagan. Quant au modèle F2-3b, il sous-estime les déplacements. Par contre, 
l'allure générale de la courbe n'est pas trop mauvaise. 
Le modèle F3-lb surestime la rigidité initiale avec un rapport n/e de 3,8 et la résistance 
maximale avec un rapport n/e de 1,3 par rapport aux résultats expérimentaux du spéci-
men 3 de Flanagan. Quant au modèle F3-3b, il sous-estime également les déplacements 
malgré une allure générale de la courbe qui n'est pas trop mauvaise. 
Le modèle F9-lb surestime la rigidité initiale avec un rapport n/e de 2,6 et la résistance 
maximale avec un rapport n/e de 1,3 par rapport aux résultats expérimentaux du spéci-
men 9 de Flanagan. Quant au modèle F9-3b, il sous-estime le déplacement de la résistance 
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maximale et semble surestimer le déplacement ultime. L'allure générale est relativement 
bonne au début, mais se détériore ensuite. 
Le modèle F17-lb surestime la rigidité initiale avec un rapport n/e de 2,3 et la résistance 
maximale avec un rapport n/e de 1,8 par rapport aux résultats expérimentaux du spé-
cimen 17 de Flanagan. Quant au modèle F17-3b, il sous-estime les déplacements de la 
résistance maximale et ultime. 
Le modèle F21a-lb surestime la rigidité initiale avec un rapport n/e de 3,6 et la résis-
tance maximale avec rapport n/e de 1,3 par rapport aux résultats expérimentaux du 
spécimen 21a de Flanagan. Quant au modèle F21a-3b, il sous-estime encore une fois les 
déplacements. 
6.5 Réflexion sur l'utilisation de l'élément maçonnerie 
Cette section présente les grandes lignes d'une réflexion sur l'utilisation de l'élément ma-
çonnerie de SeismoStruct telle qu'expérimentée pour les analyses comparatives avec des 
résultats expérimentaux. Du point de vue de l'auteure, cette réflexion s'impose pour identi-
fier les apprentissages réalisés sur l'utilisation et la compréhension de l'élément maçonnerie 
de Crisafulli. Le point de vue d'un ingénieur de la pratique qui doit évaluer la capacité 
sismique d'un bâtiment est utilisé. 
D'abord, l'avantage d'avoir un l'algorithme assez général et modifiable devient un désa-
vantage face au manque d'indications pour l'ajustement des paramètres. Voici quelques 
exemples. Il est sous-entendu que des essais expérimentaux de caractérisation sont requis 
pour plusieurs paramètres, mais les techniques et les normes à utiliser ne sont pas préci-
sées. Il est spécifié d'utiliser la résistance en compression dans la direction des contraintes 
principales, mais aucune indication n'est donnée concernant le module élastique. Pour 
les différentes résistances au cisaillement, l'utilisateur doit également s'en remettre à son 
jugement. 
Ensuite, certaines relations à la base de la formulation de cet élément sont basées sur 
des résultats expérimentaux plus ou moins représentatifs de la maçonnerie de remplissage. 
C'est notamment le cas pour quelques règles du comportement d'hystérésis en compression, 
pour la longueur de contact et la largeur de la bielle. On peut se demander si ces relations 
ont contribué à la faible correspondance obtenue par rapport aux résultats expérimentaux 
de ce projet et du projet de Flanagan. 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
6.5. RÉFLEXION SUR L'UTILISATION DE L'ÉLÉMENT MAÇONNERIE 117 
La capacité de l'élément maçonnerie à décrire la réponse expérimentale d'un mur de rem-
plissage n'est pas mise en doute. Par ailleurs, il a été démontré dans la littérature (voir 
section D.5) que les paramètres ont besoin d'être ajustés pour permettre une bonne pré-
diction. Crisafulli souligne précisément que ce réglage n'est pas chose aisée, même en 
connaissant la réponse expérimentale. 
En pratique, il est impossible d'ajuster les paramètres en calquant une réponse expérimen-
tale. Un ingénieur devant évaluer la capacité sismique d'un bâtiment n'a habituellement 
pas accès à ce type de données. Pour déterminer la valeur à attribuer à chaque paramètre, 
il doit utiliser son jugement et une procédure rationnelle impliquant des relations entre les 
paramètres et les propriétés de la maçonnerie. 
Un raisonnement à l'image de celui d'un ingénieur de la pratique a été expérimenté dans 
les analyses comparatives aux sections 6.3 et 6.4. Ce raisonnement s'est inspiré de la for-
mulation de l'élément maçonnerie par Crisafulli, des suggestions de Crisafulli, de l'aide 
fournie par le logiciel SeismoStruct et de la base de la modélisation par bielle équivalente 
tels, que présenté aux annexes D et E. Si la performance de l'élément maçonnerie est inté-
ressante par rapport aux résultats expérimentaux de ce projet de recherche, elle est plutôt 
décevante en comparant avec les résultats d'un projet similaire. Les résultats obtenus ne 
sont pas satisfaisants pour la prédiction de la rigidité initiale, la résistance maximale et la 
correspondance des déplacements. 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
118 - CHAPITRE 6. ANALYSES NUMÉRIQUES 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
CHAPITRE 7 
CONCLUSION 
7.1 Retour sur les objectifs fixés 
Ce projet de recherche vise à mieux connaître le comportement sismique de la maçonnerie 
non armée, particulièrement pour les constructions du Québec. Pour y parvenir, quatre 
objectifs ont été fixés. 
Le premier objectif consistait à faire la revue des facteurs influençant le comportement 
sismique de la maçonnerie non armée. Le chapitre 2 présente la revue de littérature effec-
tuée. Les données expérimentales sur le comportement des murs de maçonnerie, avec et 
sans cadre, ont été analysées sous un chargement en-plan et hors-plan. L'analyse a révélé 
des similitudes de comportement entre un mur sans cadre et un mur de remplissage. Les 
différences semblent être causées par l'interaction du mur avec le cadre. Il y a aussi un 
manque de renseignements pour la rigidité et la résistance hors-plan, de même que pour 
la capacité de déformation et la capacité de dissipation d'énergie des murs de maçonnerie. 
Le deuxième objectif consistait à élaborer un montage expérimental représentatif de ce 
qui se retrouve souvent dans les écoles du Québec avec maçonnerie non armée. Le chapitre 
3 présente le processus d'élaboration du montage expérimental. D'après les données d'in-
ventaire analysées, il y a beaucoup d'ossature d'acier avec murs de remplissage de tuile 
structurale d'argile. L'émission de certaines hypothèses a permis d'élaborer un montage 
expérimental générique représentatif d'un mur de soutien extérieur du premier étage d'un 
bâtiment typique d'une école construite au Québec dans les années 1950. 
Le troisième objectif consistait à caractériser expérimentalement le comportement du mon-
tage sous un chargement cyclique en-plan. Les chapitres 4 et 5 présentent le programme 
expérimental mis en oeuvre et les résultats obtenus. D'abord, les tuiles structurales d'argile 
et le mortier type N utilisés pour la construction du mur de remplissage ont été caracté-
risés avec les procédures de l'ASTM. Ensuite, le montage expérimental a été soumis à un 
chargement cyclique en-plan. Contrairement aux essais de caractérisation en compression 
de la maçonnerie, le montage expérimental a démontré une réserve de capacité après la 
fissuration. Les résultats obtenus concordent avec ceux trouvés dans la littérature. 
119 
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Le quatrième et dernier objectif consistait à valider la capacité du modèle de Crisafulli, 
paramétré rationnellement, à prédire la réponse de spécimens expérimentaux de murs de 
remplissage de maçonnerie. Le chapitre 6 présente la méthodologie suivie et les résultats 
des analyses numériques réalisées. L'aide fournie par le logiciel SeismoStruct et Crisafulli 
n'a pas permis, avec la méthodologie utilisée, d'obtenir une prédiction satisfaisante des 
résultats expérimentaux de ce projet de recherche et d'un autre projet similaire. 
7.2 Contributions 
La maçonnerie non armée est vulnérable aux tremblements de terre qui se retrouve dans 
plusieurs constructions, souvent des infrastructures critiques. L'évaluation et la réhabili-
tation sismique de ces bâtiments sont au coeur des recherches actuelles parce qu'il sagit 
d'une question de sécurité civile. 
La contribution de ce projet de recherche est d'abord un travail exhaustif de revue de 
la littérature, incluant des annexes étoffées. C'est aussi un des rares essais sur les tuiles 
structurales d'argile, retrouvées dans plusieurs écoles au Québec. Les résultats obtenus 
sont bien détaillés et pourront servir de base à d'autres études expérimentales, autant 
cycliques que dynamiques. Finalement, ces résultats ont été comparés à la prédiction d'un 
modèle numérique existant. Ces analyses comparatives sont la base d'une réflexion sur 
l'utilisation du modèle dans un contexte d'évaluation sismique. Ainsi, ce mémoire n'est 
pas seulement un compte rendu structuré des travaux de ce projet de recherche, mais aussi 
un ouvrage de référence pour les travaux de maçonnerie au Canada. 
7.3 Recommandations pour les travaux futurs 
Voici quelques recommandations pour les travaux futurs sur la maçonnerie non armée : 
- Poursuivre l'inventaire des structures. Approfondir les connaissances sur les pratiques 
de construction au Québec, et les propriétés des matériaux utilisés. 
- Préciser les critères d'occurrence des modes de rupture des murs, avec et sans cadre. 
- Approfondir la compréhension de l'interaction entre le mur de remplissage et le cadre. 
- Réévaluer expérimentalement la pertinence du paramètre A/, de Stafford Smith. 
- Adapter le programme expérimental pour des essais sur la table vibrante. 
- Poursuivre les investigations sur la modélisation avec l'élément de Crisafulli. 
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LA MAÇONNERIE ET SES UNITÉS 
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Cette annexe a pour objectif de faire un survol de la maçonnerie. L'étude de ce matériau 
ne fait généralement pas partie de la formation offerte. C'est ainsi que l'histoire de la 
maçonnerie, ses unités et leurs propriétés ont fait l'objet d'une recherche préliminaire au 
projet lui-même. 
Jusqu'à un certain point, la maçonnerie est un matériau composite hétérogène. En effet, ce 
matériau est composé d'unités de maçonnerie et de mortier qui lie les unités ensemble. Les 
propriétés ainsi obtenues sont différentes de celles des composants de base. Globalement, 
les unités de maçonnerie peuvent être de pierre, d'argile ou de béton alors que le mortier 
est composé de chaux hydratée, de sable, d'eau et, plus récemment, de ciment portland. 
Pour simplifier la tâche, le mortier est abordé séparément à l'annexe B. 
A.l L'histoire de la maçonnerie 
D'après Beall (1993), l'histoire de la maçonnerie peut être vu comme l'histoire de l'archi-
tecture et l'histoire de l'architecture est en fait l'histoire de la civilisation. Utilisée depuis 
plusieurs millénaires, la maçonnerie a permis de construire la plupart des grandes oeuvres 
d'architecture du monde [Allen et Lano, 2003]. 
A. 1.1 Son développement 
[Beall, 1993] La pierre est le plus ancien, le plus abondant et probablement le plus impor-
tant matériau de construction naturel pour les peuples préhistoriques et civilisés. D'abord 
utilisée tel que trouvée, la pierre a commencé à être taillée lorsque les outils inventés furent 
assez durs pour couper et lisser les blocs irréguliers. La pierre a permis de construire les 
défenses (murs, tours, remparts) pour ces peuples. La brique, inventée il y a près de 
10000 ans, est le plus ancien matériau de construction manufacturé. Son origine est at-
tribuée à la poterie [Plummer, 1962]. Longtemps fabriquée à la main, c'est à partir du 
3e millénaire avant J.C. que les fours à brique ont pris la relève pour faire profiter l'argile 
des effets des hautes températures. Sa simplicité, sa résistance et sa durabilité ont mené à 
un usage intensif de la brique et lui ont donné, aux côtés de la pierre, une place dominante 
dans l'histoire. 
Avec les siècles, l'usage de la maçonnerie a permis de voir naître entre autres des palaces, 
des temples, des pyramides, des forteresses et des cathédrales [Allen et Lano, 2003]. La 
plus importante innovation dans l'évolution de l'architecture est probablement le dévelop-
pement des arches et des dômes de maçonnerie [Beall, 1993]. 
D'après Cosse (2001), dans l'histoire de l'architecture, il y a toujours eu une lutte pour 
diminuer la matière au profit de l'espace et de la lumière. Au fil des temps, les constructions 
ont profité des inventions technologiques pour augmenter les portées et diminuer la masse 
des supports. 
Par exemple, à l'époque de l'Ancienne Égypte, la surface portante occupe près de 35 % 
de la surface couverte, alors qu'à l'époque de la Grèce Antique, ce pourcentage passe à 
25% [Cosse, 2001]. Les temples de ces époques utilisaient un principe de construction 
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extrêmement simple qui consiste à poser horizontalement des linteaux de pierre sur des 
supports verticaux (voir figure A.l). Le poids des éléments et la précision de leur mise 
en oeuvre permettent la stabilité de l'ouvrage. Par contre, ce type de construction a une 
portée limitée. 
iuuuuaumuumua 
Figure A.l Principe de construction par linteaux tel qu'utilisé dans les temples 
à l'époque de l'Ancienne Égypte et de la Grèce Antique [Cosse, 2001]. 
C'est à l'époque de l'Empire romain qu'apparait le principe de construction par arches. 
Ce type de construction permet de diminuer la surface portante de l'édifice aux environs 
de 20% de la surface totale [Cosse, 2001]. Au lieu de réunir deux points d'appui par une 
seule pierre, la portée est franchie en positionnant plusieurs pierres suivant le tracé d'une 
courbe (voir figure A.2). Les pressions verticales se transforment en pressions obliques qui 
se transmettent dans la courbe de l'arche. La stabilité est atteinte par l'équilibre des forces 
qui s'opposent, et les portées sont multipliées par dix. 
muuwuiuuuuuumuuu 
Figure A.2 Principe de construction par arche tel qu'utilisé dans les construc-
tions de l'époque Romaine [Cosse, 2001]. 
Pour mieux cerner l'évolution des constructions de maçonnerie, étudions plus en détail la 
base de l'architecture romane, soit l'arc en plein cintre qui suit le tracé d'un demi-cercle. 
L'arc en plein cintre est en fait la coupe d'une voûte, la voûte en berceau, qui prend la 
forme d'un demi-cylindre. Sachant que le travail d'une voûte génère une pression oblique, il 
est nécessaire de décomposer cet effort en une pression verticale (le poids des matériaux) et 
une poussée horizontale pour en assurer la stabilité. Tel qu'illustré à la figure A.3, la voûte 
en berceau repose sur des murs continus. Ce sont ces murs qui reprennent les pressions 
obliques (elles aboutissent en c) et ils sont souvent d'une épaisseur considérable en raison 
de l'importance des contraintes. Dans ces conditions, Ira fenêtres doivent être petites et 
espacées. Plus la hauteur e-d est importante, plus l'épaisseur du mur à sa base, d-d\ sera 
importante. Pour des édifices de moyenne ou grande échelle, les murs doivent être épaulés 
de contreforts puissants (surlargeur de maçonnerie pour renforcer le mur). 
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Figure A.3 La voûte en berceau et son équilibre [Cosse, 2001]. 
Le principal problème de la voûte est d'éviter l'écartement des supports sous l'importance 
des poussées horizontales. Les architectes ont donc imaginé d'autres solutions. L'une d'elles 
est l'arc brisé. Obtenu en supprimant la partie centrale d'un arc en plein cintre, l'arc brisé 
est formé de deux segments de courbe concave se rejoignant en pointe. Tel qu'illustré à la 
figure A.4, l'àrc brisé comporte un avantage statique par rapport à l'arc en plein cintre. 
Pour un franchissement d'espace équivalent, la poussée horizontale, H', est moins impor-
tante pour l'arc brisé que pour l'arc en plein cintre dont la courbure est plus importante. 
La courbure de la voûte influence donc l'épaisseur du mur requis pour reprendre la poussée 
obUque. 
Néanmoins, le progrès décisif apporté à la solution du problème de la voûte, c'est la 
combinaison de deux arcs brisés se croisant en diagonale, soit la croisée d'ogives [Cosse, 
2001]. Ce principe de construction est à la base de l'architecture gothique et permet de 
supporter le poids de la voûte. Le système obtenu est un carré où chaque côté est un 
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Figure A.4 Comparaison de la ligne de pression d'un arc en plein cintre, P, et 
d'un arc brisé, P', [Cosse, 2001]. 
arc brisé et les diagonales sont la croisée d'ogives. Cela constitue une charpente de pierre 
indépendante de la voûte, sur laquelle la voûte repose. N'étant plus un élément structural, 
la voûte s'amincit. Par exemple, les voûtes de la cathédrale d'Amiens n'ont parfois que 
17cm d'épaisseur [Cosse, 2001]. Tel qu'illustré à la figure A.5, l'avantage de la croisée 
d'ogives est le report des poussées obliques de la voûte sur des piliers. C'est la voûte 
d'ogives. Cette avancée technologique a permis au génie gothique d'utiliser seulement 9 % 
de la surface couverte pour ses structures portantes [Cosse, 2001]. Les murs ne sont plus 
que remplissage et sont supprimés au profit de la lumière. Les piliers d'appui s'élancent et 
les fenêtres s'agrandissent. C'est la disparition des fresques romanes et l'apparition de la 
peinture sur les fenêtres, le vitrail. 
[Cosse, 2001] Cependant, en supprimant les murs, le problème de la composante horizontale 
de la poussée oblique s'impose. Il devient donc nécessaire d'étayer ce nouveau système en 
lui donnant, hors de lui, le soutien qu'il n'a plus en lui-même. L'invention gothique consiste 
à isoler l'organe de butée, le contrefort, et à l'extraire de la construction. Un arc extérieur, 
appelé l'arc-boutant, permet ensuite de transmettre la poussée de la voûte au contrefort 
qui, à son tour, s'en décharge en la conduisant jusqu'au sol. Un des moyens habituellement 
utilisés pour verticaliser la poussée de la voûte consiste en l'application d'une charge 
complémentaire au droit des appuis. Cette charge prend la forme architecturale du pinacle 
au sommet du contrefort gothique. 
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Figure A.5 La voûte d'ogives et son équilibre [Cosse, 2001J. 
Qui dit architecture gothique dit cathédrale. L'époque des cathédrales s'est étendue de 
1150 à 1270 [Cosse, 2001]. Pendant ces années, les performances réalisées au niveau de la 
hauteur et de l'allégement des parois ont fait l'objet d'une surenchère constante que seuls 
des accidents spectaculaires parvinrent à limiter [Jestaz, 1995]. Les photos reproduites aux 
figures A.6 et A.7 illustrent un exemple de chef-d'oeuvre de maçonnerie datant de l'époque 
gothique. 
A.l.2 Son apogée 
L'époque de la Renaissance, le 16e siècle, est en quelque sorte l'apogée de l'évolution de la 
maçonnerie puisqu'il y eut peu d'innovations techniques dans les pratiques de construction 
[Beall, 1993]. Le style de la Renaissance est un retour au style de l'Antiquité (du 4 e millé-
naire avant J.C. au 5e siècle) pour remplacer ce qui avait cours dans les derniers siècles du 
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Figure A.6 La voûte du choeur de 
la cathédrale de Beau vais [Cosse, 
2001]. 
Figure A.7 Les arcs-boutants du 
choeur de la cathédrale de Beau-
vais [Cosse, 2001]. 
Moyen-Âge1, soit le style de la période gothique [Jestaz, 1995]. À titre de comparaison, les 
bâtiments de la Renaissance ont 20 % de la surface occupée par les éléments portants et 
il faudra attendre le début de l'utilisation du béton armé pour dépasser les performances 
gothiques dans l'allégement des structures [Cosse, 2001]. 
[Jestaz, 1995] Contrairement au style gothique, le style de la Renaissance ne dépend plus 
des possibilités de la technique. Il est plutôt fondé sur des concepts abstraits (symétrie, 
proportions) et sur l'emploi d'un langage strictement réglementé dans son vocabulaire et 
sa syntaxe. La beauté est maintenant dans le respect de ces principes et la régularité. 
C'est le renoncement aux exploits des maîtres maçons du Moyen-Âge et le retour à la 
voûte en berceau, jugée plus pure de dessin. C'est aussi la décadence du vitrail. À partir 
de ce moment, il n'est plus question de bâtir sans projet d'élévation arrêté comme il était 
coutume au Moyen-Âge. C'est l'apparition des plans et de l'architecte-artiste comme nous 
les connaissons aujourd'hui. 
A.1.3 Son déclin 
[Allen et Lano, 2003; Beall, 1993] La poussée vers l'avant des réalisations structurelles 
dans la maçonnerie prit fin au 18e siècle, le Siècle des Lumières. Avec l'arrivée de la Ré-
'Le Moyen-Âge s'est étendu approximativement du 6 e au 15e siècle. 
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volution industrielle au 19e siècle, la demande pour les gratte-ciel a forcé un changement 
technologique majeur en construction et l'attention des constructeurs s'est portée d'abord 
vers l'acier puis vers le béton armé. Les murs porteurs en maçonnerie ont cédé la place 
à la construction en ossature d'acier et la maçonnerie fut dorénavant utilisée comme pa-
rement, remplissage et matériau d'ignifugation. L'édifice Monadnock, construit en 1891, 
est généralement cité comme le dernier exemple moderne d'utilisation traditionnelle de la 
maçonnerie (voir figure A.8). La base de ses murs porteurs de seize étages fait près de 2 m 
d'épaisseur, inapproprié dans cette société moderne industrialisée. 
Figure A.8 Édifice Monadnock, 1891 (Chicago, États-Unis) [Beall, 1993]. 
[Beall, 1993] À cette même époque, la plupart considérait les constructions de béton et 
de maçonnerie comme des systèmes simples, sans résistance en traction. L'introduction 
du renforcement métallique s'imposa sans tarder comme solution à ce problème. Si la 
technologie du béton s'est développée rapidement dans un système renforcé d'acier, les 
essais pour la maçonnerie armée ont été abandonnés dans les années 1880. Il faut dire que la 
conception de maçonnerie armée suivait des méthodes empiriques plutôt qu'analytiques et 
les avancées rapides du côté du béton armé ont rapidement devancé ce qui était dorénavant 
vu comme un système dépassé, inefficace et coûteux. 
A. 1.4 Sa reprise 
D'après Allen et Lano (2003), l'invention au 19e siècle des blocs creux de béton, plus 
économiques que les pierres et les briques, a contribué à éviter l'extinction de la maçon-
nerie comme matériau de construction. Dans les mêmes années, il y a eu aussi l'invention 
britannique du mur creux, plus chaud et plus étanche, qui a contribué à la survie de la ma-
çonnerie et qui s'est facilement adapté à l'introduction de l'isolation thermique au milieu 
du 20e siècle. 
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[Beall, 1993] Au début du 20e siècle, des difficultés économiques en Inde requièrent la 
recherche d'alternatives aux systèmes structuraux en béton et en acier. D'importantes 
recherches commencèrent donc sur la performance structurale de la maçonnerie renfor-
cée, soit près de 100 ans après que les mêmes recherches aient commencé pour le béton 
renforcé. Ces recherches ont permis de mieux comprendre le comportement structural de 
la maçonnerie et ont débouché sur les premières analyses mathématiques pour ce maté-
riau qui était jusque-là limité au dimensionnement empirique. Aux États-Unis, le premier 
code d'ingénierie du bâtiment en maçonnerie fut publié en 1966. Des essais ont également 
permis d'identifier les propriétés physiques de la maçonnerie et de vérifier son excellente 
performance d'ignifugation, d'insonorisation et de résistance thermique. Une autre contri-
bution du 20e siècle est le développement des mortiers et des unités de maçonnerie à haute 
résistance structurale [Allen et Lano, 2003]. 
A.1.5 De nos jours 
[Beall, 1993] La maçonnerie moderne peut prendre plusieurs formes. Structuralement, on 
peut parler de construction porteuse ou non-porteuse selon que le poids propre de la 
structure et la surcharge d'utilisation sont supportés ou non en plus des charges latérales. 
On peut parler de maçonnerie renforcée, partiellement renforcée ou non renforcée selon la 
quantité d'acier utilisée pour renforcer la maçonnerie. Les murs peuvent avoir une seule 
épaisseur d'unités de maçonnerie ou plusieurs épaisseurs assemblées entre elles ou séparées 
par une cavité. 
[Beall, 1993] La maçonnerie moderne diffère de la maçonnerie traditionnelle. Les construc-
tions sont plus minces, plus légères et plus efficaces structuralement. Par contre, les murs 
sont plus perméables à l'eau et plus fragiles. 
[Beall, 1993] Au niveau structural, la maçonnerie non armée ou non renforcée est forte en 
compression. Les charges latérales et les moments de renversement de faible intensité sont 
repris par le poids propre du mur. Le cisaillement et les efforts de flexion sont repris par 
l'adhésion entre le mortier et les unités. Quand les charges latérales sont plus importantes, 
la résistance en flexion peut être améliorée en plaçant de l'acier de renforcement dans 
les creux des unités de maçonnerie avec du coulis. En se solidifiant, le coulis permettra à 
l'acier et à la maçonnerie d'agir comme un seul élément pour résister aux efforts. 
A.2 Premier type : la maçonnerie de pierres 
[Beall, 1993] La pierre est probablement le plus vieux matériau de la Terre. Au cours 
de l'évolution géologique de la croûte terrestre, une grande variété de pierre a été pro-
duite, différente en apparence, mais partageant des similitudes de compositions. Même 
deux blocs de pierre extraits côte à côte ont une structure interne et une composition 
physique et chimique différente. La pierre peut être classifiée par sa forme et son origine 
géologique (roche ignée, sédimentaire ou métamorphique) ou par le constituant principal 
de sa composition minérale (silice, silicate ou calcaire). Pour être utilisée comme unité de 
maçonnerie, la pierre est extraite de la croûte terrestre puis taillée. Jusqu'au 20e siècle, la 
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pierre était le matériau le plus utilisé dans la construction de bâtiments. Les pierres na-
turelles qui satisfont les exigences de construction de bâtiment sont le granité, le calcaire, 
le grès, l'ardoise et le marbre. 
A.2.1 Le granité 
[Beall, 1993] Le granité est une roche ignée composée principalement de silice et de silicate. 
Depuis le début de l'histoire, le granité est utilisé comme matériel de construction de bâ-
timent. En Amérique du Nord, c'est la pierre la plus souvent extraite pour la construction 
[Allen et Lano, 2003]. Sa dureté a nécessité l'amélioration des outils (de coupe et de polis-
sage) pour en rendre sa production compétitive par rapport aux autres pierres plus molles. 
La résistance en compression du granité varie de 53 à 414 MPa (de 7700 à 60 000psi). Ce 
type d'unité de maçonnerie est traité dans la norme ASTM C615 Standard Spécification 
for Granité Building Stone. 
A.2.2 Le calcaire 
[Beall, 1993] Le calcaire est une roche sédimentaire composée principalement de calcaire, 
comme son nom l'indique. Le calcaire est plus mou, plus poreux et a une plus grande 
capacité d'absorption que le granité. Cependant, cette roche durcit lorsqu'exposée. Sa 
durabilité est donc meilleure dans les climats plus secs. Le calcaire, très utilisé en bâtiment, 
a une résistance en compression variant de 12,4 à 193 MPa (de 1800 à 28 000 psi) selon 
son contenu en silice, et la pierre a approximativement la même résistance dans toutes 
les directions. La norme ASTM C568 Standard Spécification for Limestone Building Stone 
classifie le calcaire en trois catégories, soit faible densité I, moyenne densité II et haute 
densité III. 
A.2.3 Le grès 
[Beall, 1993] Le grès est une roche sédimentaire formée de sable et de grains de quartz 
(silice). Sa dureté et sa durabilité dépendent principalement du type d'agent de cimenta-
tion présent. Lorsqu'extraite, cette pierre contient une grande quantité d'eau qui facilite 
la coupe. Quand l'humidité s'évapore, le grès devient plus dur. La norme ASTM C616 
Standard Spécification for Sandstone Building Stone classifie le grès selon la quantité de 
silice. Le grès I contient au moins 60 % de silice. Le grès quartizite II contient au moins 
90 % de silice. Le quartizite III contient au moins 95 % de silice. 
A.2.4 L'ardoise 
[Beall, 1993] L'ardoise est une roche métamorphique à base de dépôts sédimentaires ar-
gileux d'argile et de schiste. La texture de l'ardoise est fine et très compacte. L'ardoise 
est caractérisée par des plans de clivage distincts permettant une séparation facile de la 
pierre en dalles minces. La norme couvrant l'ardoise comme matériau de construction est 
la ASTM C629 Standard Spécification for Slate Building Stone et elle classe l'ardoise selon 
son utilisation extérieure I ou intérieure II. 
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A.2.5 Le marbre 
[Beall, 1993] Le marbre, c'est du calcaire métamorphisé. Sa texture est fine, permettant 
une surface très polie. Le marbre a souvent une résistance en compression de 138 MPa 
(20 000 psi) et lorsqu'utilisé dans un climat sec ou protégé des précipitations, il est très du-
rable. La norme ASTM C503 Standard Spécification for Marble Building Stone (Exterior) 
classifie le marbre selon la catégorie de calcaire métamorphisé soit Calcite I, Dolomite II, 
Serpentine III et Trevertine IV. 
A.2.6 Les propriétés de la maçonnerie de pierres 
Parmi les propriétés les plus importantes de la maçonnerie de pierres, on pourrait citer la 
résistance en compression et la durabilité aux intempéries et à l'abrasion. 
[Beall, 1993] Au niveau de la résistance en compression, il faut que la pierre ait un minimum 
de 34,5 MPa (5000 psi) pour être considérée comme adéquate à des fins de construction. 
Comme vue précédemment, la pierre est souvent beaucoup plus forte que la charge à 
laquelle elle doit résister. Malgré tout, les normes ASTM requièrent une résistance en 
compression minimale pour chaque type de pierre, voir tableau A.l. La résistance d'une 
pierre dépend de sa structure, de la dureté de ses particules et de la façon dont ces particules 
sont liées. Généralement, les pierres les plus denses et les plus durables sont aussi les plus 
résistantes, mais ce n'est pas toujours vrai. 
Tableau A.l Résistances en compression minimales d'après les normes ASTM 
pour la maçonnerie de pierre [Beall, 1993]. 
Type de pierre Classe Résistance minimale requise 
MPa (psi) 
Granité 
(ASTM C615) 131,0 (19000) 
Calcaire 
(ASTM C568) I Faible densité 
II Moyenne densité 
III Haute densité 
12,4 (1800) 
27,6 (4000) 
55,1 (8000) 
Grès 
(ASTM C616) I Grès 
II Grès quartzite 
III Quartizte 
13.8 (2000) 
68.9 (10000) 
137,9 (20000) 
Ardoise 
(ASTM C629) I Extérieur 
II Intérieur 
-
Marbre 
(ASTM C503) I Calcite 
II Dolomite 
III Serpentine 
IV Travertine 
51,7 (7500) 
51,7 (7500) 
51,7 (7500) 
51,7 (7500) 
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À titre d'indication, le module d'élasticité des pierres varie de 13100 à 124 000 MPa 
(de 1900000 à 18000000psi). Le module de rupture varie de 2,1 à 62,1 MPa (de 300 
à 9 000psi). Le taux d'absorption varie de 0,25 à 20% selon le type de pierre. Au ni-
veau de la densité des pierres, on peut parler d'au moins 1600 à 2 900 kg/m3 (de 100 à 
180lb/cuft). Pour plus d'informations, le lecteur peut se référer à Beall (1993). 
[Beall, 1993] Pour ce qui est de la durabilité des pierres, elle est souvent reliée à la résistance 
et à la dureté de la pierre. Or, ces deux propriétés sont proportionnelles au contenu en silice 
de la pierre. Donc, la durabilité des pierres est généralement influencée par son contenu en 
silice. Aussi, la porosité de la pierre (pourcentage de vides contenus dans la pierre) affecte 
l'absorption d'humidité de la pierre et influence donc la capacité de la pierre à résister aux 
actions du gel. La méthode de formation de la roche et la vitesse de refroidissement du 
matériau fondu influencent la quantité et la structure des vides. Une roche sédimentaire est 
donc plus poreuse qu'une roche métamorphique ou ignée. Et plus la pierre est taillée mince, 
plus elle risque de se désagréger (décomposition chimique et désagrégation physique). 
Finalement, la caractérisation de la maçonnerie de pierres est déterminée par des tests 
effectués d'après les normes ASTM C97, C99, C120, C121, C170, C217, C241 et C880. 
A.3 Deuxième type : la maçonnerie d'argile 
[Beall, 1993] L'argile est une matière première qui est connue pour ses propriétés de cé-
ramique. Lorsque chauffés à haute température, les silicates de l'argile fondent et les par-
ticules fusionnent ensemble à une densité approchant celle de la vitrification. Le produit 
résultant a une bonne résistance structurale et une bonne résistance aux intempéries. La 
brique (pleine et creuse); la tuile structurale et le terra cotta sont donc parmi les matériaux 
de construction les plus durables. 
A.3.1 La brique pleine 
[Beall, 1993; Plummer, 1962] Il y a deux types de briques dites pleines. Il y a la brique 
de construction, la plus commune, choisie pour sa résistance et sa durabilité plutôt que 
pour son apparence. Elle est traitée dans la norme ASTM C62 Standard. Spécification for 
Building Brick. Il y a aussi la brique de parement, où l'apparence est un critère important, 
qui est traitée dans la norme ASTM C216 Standard Spécification for Facing Brick. Le 
classement des briques est basé sur des exigences physiques reliées à la durabilité et la 
résistance aux intempéries. Il y a la classe SW pour des conditions climatiques rigoureuses, 
où un haut niveau de résistance à l'action du gel est requis. Il y a la classe MW pour des 
conditions climatiques modérées et la classe NW qui peut être utilisée uniquement où il 
n'y a pas d'exposition au climat. Les dimensions, les formes et les trous de la brique varient 
selon la région de fabrication, le fabricant et le moment de la fabrication. Les dimensions 
varient et donnent 75-300 mm (3-12 po) d'épaisseur2, 50-200 mm (2-8 po) de hauteur et 200-
300 mm (8-12 po) de longueur. Pourtant, pendant des siècles, les dimensions d'une brique 
2Ce terme fait référence à l'épaisseur du mur constitué de la brique de cette dimension. On peut parler 
aussi de largeur de la brique. 
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n'étaient jamais plus grandes que ce qui pouvait facilement être manipulé par une main. 
' Au niveau des trous, ils facilitent la manipulation par le maçon et l'adhésion du mortier. 
Par contre, ils ne doivent pas représenter plus de 25 % de l'aire brute de la section. La 
figure A.9 illustre quelques exemples de briques pleines. 
briques pleines d'argile [Beall, 1993]. Figure A.9 Quelques exemples de 
A.3.2 La brique creuse 
[Beall, 1993] La brique creuse est similaire à la brique pleine, la brique traditionnelle. 
Cependant, les trous dans la brique creuse représentent 25-60% de l'aire brute de la 
section. Ce type de brique est traité dans la norme ASTM C652 Standard Spécification for 
Hollow Brick et les classes d'exposition sont les mêmes que pour les briques de construction 
et les briques de parement. Les dimensions varient de 100-200 mm (4-8 po) d'épaisseur, 56-
100 mm (21/4-4 po) d'hauteur et 300-400 mm (12-16 po) de longueur. La figure A.10 illustre 
quelques exemples de briques creuses. 
Figure A.10 Quelques exemples de briques creuses d'argile [Beall, 1993]. 
A.3.3 La tuile structurale 
[Beall, 1993; Plummer, 1962] La tuile structurale est le produit d'argile le plus récent 
et date de la fin du 19e siècle, environ 1875 aux États-Unis. La tuile structurale a une 
section évidée allant jusqu'à 60 % de l'aire brute de la section et est donc un matériau 
de construction particulièrement léger. Avec l'arrivée des ossatures d'acier, le besoin de ce 
type de matériau s'est fait sentir. La tuile structurale peut être utilisée avec lés cellules 
à l'horizontale ou à la verticale et ses propriétés varient selon le sens de pose. Il y a 
principalement deux types de tuile. Il y a la tuile porteuse qui reprend d'autres efforts 
verticaux en plus de son propre poids. Elle est traitée dans la norme ASTM C34 Standard 
Spécification for Structural Clay Loadbearing Wall Tile. Il y a aussi la tuile non-porteuse 
qui reprend uniquement son propre poids et qui est traitée dans la norme ASTM C56 
Standard Spécification for Structural Clay Non-Loadbearing Wall Tile, sans spécification 
pour la résistance en compression. En plus d'être classées selon leur fonction (porteuse 
LB ou non-porteuse NB), les tuiles sont aussi classées par rapport à leur exposition aux 
Reproduced with permission of the copyright owner. Further reproduction prohibited without permission. 
134 ANNEXE A. LA MAÇONNERIE ET SES UNITÉS 
intempéries (exposée X ou non-exposée " "). On peut donc trouver des tuiles LBX, LB et 
NB. Comme pour les briques, les dimensions, les formes et les cellules de la tuile varient. 
Au niveau des dimensions, cela donne 100-300 mm (4-12 po) d'épaisseur, 125-300mm (5-
12 po) de hauteur et 200-400 mm (8-16 po) de longueur. La figure A.ll illustre quelques 
exemples de tuiles structurales. 
Figure A.ll Quelques exemples de tuiles structurales d'argile [Beall, 1993]. 
A.3.4 Le terra cotta 
[Beall, 1993; Plummer, 1962] Le bloc de terra cotta architectural est utilisé comme placage 
ou parement décoratif depuis plusieurs siècles. Le nom en lui-même, dérivé de l'italien, 
date de l'Antiquité romaine et signifie "terre cuite". Cependant, contrairement à la tuile 
structurale, le bloc de terra cotta ne fait l'objet d'aucune norme ASTM. 
A.3.5 Les propriétés de la maçonnerie d'argile 
Les propriétés de la maçonnerie d'argile sont influencées par la composition de la matière 
première et le procédé de fabrication. D'après Plummer (1962), les propriétés d'intérêt 
sont généralement la couleur, la variation des dimensions, l'absorption et la résistance en 
compression des unités de maçonnerie d'argile. 
La couleur de l'argile cuite dépend de sa composition chimique, de la durée de cuisson et 
de la méthode de contrôle de la cuisson [Plummer, 1962]. Pour une argile et une méthode 
de fabrication données, plus l'argile est cuite longtemps, plus la couleur de l'unité de 
maçonnerie est foncée. 
La variation des dimensions des unités d'argile est due au retrait de l'argile durant la cuis-
son et le séchage [Plummer, 1962]. Les producteurs doivent prévoir ce retrait et produire 
les unités en conséquence. Le retrait est influencé par la composition de l'argile, la finesse 
de l'argile une fois moulue, la quantité d'eau dans le mélange et la température de cuisson. 
Plus la température est haute, plus le retrait de cuisson augmente. 
[Beall, 1993; Plummer, 1962] L'absorption3 d'une unité de maçonnerie d'argile est influen-
cée par les propriétés de l'argile, la méthode de production et le degré de cuisson. Pour 
une argile et une méthode de production données, une faible absorption est associée à une 
cuisson importante. Plus l'unité est poreuse, plus elle risque d'avoir une absorption im-
portante. Lorsque des unités très absorbantes sont exposées aux intempéries, elles peuvent 
3L'absorption est définie comme le poids d'eau repris par l'unité de maçonnerie dans des conditions 
expérimentales de laboratoire. L'unité de mesure est un pourcentage du poids sec de l'unité de maçonnerie. 
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causer une accumulation d'humidité dommageable. Les normes ASTM imposent donc une 
limite d'absorption. Cette limite est de 17 % pour les briques de classe SW, 22 % pour 
les briques de classe MW, 16 % pour les tuiles structurales LBX et 25 % pour les tuiles 
structurales LB. À titre d'indication, la plupart des briques produites aux États-Unis ont 
un taux d'absorption de 4% à 10%. 
[Beall, 1993] Aussi, lorsque les produits d'argiles absorbent de l'hùmidité après leur cuisson, 
il se produit une dilatation irréversible des unités. Des tests ont permis d'assigner au 
coefficient de dilatation à l'humidité une valeur de 0,02 à 0,07 %. 
[Beall, 1993; Plummer, 1962] La résistance en compression d'une unité de maçonnerie 
d'argile dépend des mêmes facteurs que l'absorption. Pour une argile et une méthode de 
production donnée, plus l'argile est cuite longtemps, plus la résistance en compression 
est élevée. Le tableau A.2 présente les minimums requis par chacune des normes ASTM 
concernées. À titre d'indication, la plupart des briques produites aux États-Unis ont une 
résistance en compression variant de 10,3 à 155,1 MPa (de 1500 à 22 500 psi) et supérieure 
à 31 MPa (4 500 psi) pour la majorité. 
Tableau A.2 Résistances en compression minimales, basées sur l'aire brute, 
d'après les normes ASTM pour la maçonnerie d'argile [Beall, 1993]. 
Unité Classe Moy de 5 tests 1 test 
MPa (psi) MPa (psi) 
Brique pleine 
Construction SW 20,7 (3000) 17,2 (2 500) 
(ASTM C62) MW 17,2 (2 500) 15,1 (2 200) 
NW 10,3 (1500) 8,6 (1250) 
Parement SW 20,7 (3000) 17,2 (2 500) 
(ASTM C216) MW 17,2 (2 500) 15,1 (2 200) 
Brique creuse 
(ASTM C652) SW 20,7 (3000) 17,2 (2 500) 
MW 17,2 (2 500) 15,1 (2 200) 
Tuile structurale 
Trous horizontaux LBX 4,8 (700) 3,4 (500) 
(ASTM C34) LB 4,8 (700) 3,4 (500) 
Trous verticaux LBX 9,7 (1 400) 6,9 (1000) 
(ASTM C34) LB 6,9 (1000) 4,8 (700) 
[Beall, 1993; Plummer, 1962] À titre d'indication, la masse volumique des produits d'ar-
gile cuite varie de 1600 à 8 000 kg/m3 (de 100 à 5001b/cuft), en moyenne 1970 kg/m3 
(1231b/cuft). Cette variation est généralement attribuée au procédé utilisé dans la fa-
brication et la cuisson. Aussi, la plupart des produits d'argile fabriqués aux États-Unis 
ont un module d'élasticité variant de 9 700 à 42 800 MPa (de 1400 000 à 6 200 000 psi) et 
un module de rupture variant de 3,4 à 19,9 MPa (de 500 à 2890psi). D'après Plummer, 
le coefficient de Poisson peut varier de 0,04 à 0,11. Et on considère généralement que la 
résistance à la traction est inférieure à 10 % de la résistance à la compression. 
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[Plummer, 1962] La maçonnerie d'argile produite commercialement a généralement un 
taux de succion variant de 1 à plus de 60g/min. Même si les normes ASTM ne spécifient 
rien à ce sujet, Plummer recommande de mouiller les unités avant de les poser si elles ont 
un taux de succion supérieur à 20 g/min. La norme ASTM C270 mentionne tout de même, 
dans son annexe, qu'une bonne adhésion entre le mortier et l'unité de maçonnerie peut 
être obtenue avec des unités ayant un taux initial d'absorption (succion) variant de 5 à 
25 g/min [ASTM, 2010b]. 
[Beall, 1993; Plummer, 1962] Au niveau de la résistance à l'action du gel, l'absorption, la 
résistance en compression et le coefficient de saturation sont des indices de la durabilité de 
la maçonnerie. Précisons que le coefficient de saturation est la mesure de la relation entre 
la quantité d'eau absorbée librement et la quantité absorbée sous pression. Ce rapport 
détermine le volume de pores restant après absorption libre. Cet espace de vides restant 
permet à l'eau gelée de se dilater tout en évitant les dommages au reste de l'unité de 
maçonnerie. Au niveau de la résistance à l'abrasion, le degré de cuisson de l'argile et la 
composition de la matière première sont des facteurs importants. Pour une argile donnée, 
plus la cuisson est importante, plus la résistance à l'abrasion est grande. De façon générale, 
la résistance à l'abrasion d'une brique est comparable à celle de la maçonnerie de pierres. 
Finalement, la caractérisation des unités de maçonnerie d'argile est déterminée par des 
tests effectués d'après la norme ASTM C67. 
A.4 Troisième type : la maçonnerie de béton 
[Beall, 1993] Bien que le béton soit considéré comme un matériau de type céramique, les 
unités de maçonnerie de béton sont durcies par réactions chimiques plutôt que par fusion 
céramique. Les principales unités de maçonnerie de béton (aussi dénommées CMU d'après 
l'appellation anglaise) sont la brique et le bloc. 
A.4.1 La brique pleine 
[Beall, 1993; Panarese et al., 1991] La brique de béton est produite à partir d'un mélange 
contrôlé de ciment Portland et d'agrégats de dimensions et de proportions similaires à celles 
des briques d'argile. La brique de béton est traitée dans la norme ASTM C55 Standard, 
Spécification for Concrete Building Brick et est classée selon sa résistance structurale et sa 
résistance aux intempéries. Il y a la classe N qui fournit une grande résistance structurale 
et un maximum de résistance à la pénétration de l'humidité et aux effets du gel. Il y a la 
classe S qui fournit une résistance structurale modérée et un minimum de-résistance à la 
pénétration de l'humidité et aux effets du gel. Aussi, pour chaque classe, les unités peuvent 
être de type humidité contrôlée I ou non contrôlée II et ont donc des caractéristiques de 
retrait établies (cela influence les joints de contrôle de la structure). Comme pour la brique 
d'argile, la brique de béton peut avoir des trous pour améliorer l'adhésion du mortier. Ces 
trous ne doivent pas représenter plus de 25 % de l'aire brute de la section. Au niveau des 
dimensions, la brique dé béton a les mêmes dimensions que la brique d'argile, mais avec 
moins de grandeurs disponibles. 
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A.4.2 Le bloc 
[Beall, 1993; Panarese et al., 1991] Le bloc de béton est le produit de maçonnerie de béton 
le plus courant et le plus utilisé. Il y a le bloc plein, avec moins de 25% de réduction de 
l'aire brute de la section, et le bloc creux, avec 40-50 % de réduction de l'aire brute de la 
section. Les trous du bloc creux sont utilisés pour placer de l'acier de renforcement et pour 
réduire le poids des unités. Selon que le bloc est porteur ou non, il est traité dans la norme 
ASTM C90 Standard Spécification for Loadbearing Concrete Masonry Units ou la norme 
ASTM C129 Standard Spécification for Non-Loadbearing Concrete Masonry Units. Le bloc 
est aussi classifié selon la densité du béton (influencée par la densité des agrégats), soit 
normal, moyen et léger. Des agrégats légers peuvent réduire le poids des unités jusqu'à 20-
45 % sans incidence sur la résistance des unités. Au niveau des dimensions, celles du bloc 
sont dérivées de celles de la brique. Par exemple, un bloc 200 x 200 x 400 mm (8x8x16 po) 
est l'équivalent de 2 briques en largeur et en longueur et de 3 briques en hauteur. Cela 
permet d'améliorer la productivité du maçon. Les dimensions varient de 100 à 300 mm 
(de 4 à 12 po) de largeur par incréments de 50 mm (2po) avec une face standard de 
200 x 400mm (8 x 16po). Finalement, le bloc creux est plus utilisé que le bloc plein en 
raison de son poids réduit, de sa facilité de manipulation et son coût moindre. La figure 
A.12 illustre quelques exemples de blocs creux de béton. 
Figure A.12 Quelques exemples de blocs creux de béton [Beall, 1993]. 
A.4.3 Les propriétés de la maçonnerie de béton 
Les propriétés qui ont le plus d'influence sur la performance globale de la maçonnerie de 
béton sont sa résistance et son absorption. De façon générale, plus les agrégats sont légers, 
plus la résistance en compression est faible et plus l'absorption des unités est importante. 
[Beall, 1993] La résistance en compression des unités de béton varie avec le type et la 
gradation des agrégats, le rapport eau-ciment et le degré de compaction du béton dans 
le moule. Le tableau A.3 présente les minimums requis par chacune des normes ASTM 
concernées. À titre d'indication, la résistance en compression varie généralement de 9,0 
à 23,4 MPa (de 1300 à 3 400 psi), mais des unités haute résistance (environ 27,6 MPa 
ou 4 000 psi) peuvent être obtenues en apportant un soin particulier à la conception du 
mélange de béton et au mûrissement des unités moulées. 
[Beall, 1993] À titre d'indication, la résistance à la traction, la résistance en flexion et le 
module d'élasticité des unités de béton correspondent respectivement à 3-5 %, 7-10 % et 
150-600 fois la valeur de la résistance à la compression des unités. 
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Tableau A.3 Résistances en compression minimales, basées sur l'aire brute, 
d'après les normes ASTM pour là maçonnerie de béton [Panarese et al., 1991]. 
Unité Classe Moy de 3 tests 1 test 
MPa (psi) MPa (psi) 
Brique pleine 
(ASTM C55) N 24,1 (3500) 20,7 (3000) 
S 17,2 (2500) 13,8 (2000) 
Bloc 
Porteur N 6,9 (1000) 5,5 (800) 
(ASTM C90) S 4,8 (700) 4,1 (600) 
Non porteur 4,1 (600) 3,4 (500) 
(ASTM C129) 
[Beall, 1993] Contrairement aux unités d'argiles qui doivent être mouillées si leur succion 
est trop importante, les unités de béton ne doivent par être mouillées parce qu'elles pour-
raient fissurer. La maçonnerie de béton est très sensible au retrait causé par les premiers 
cycles de mouillage et séchage. Le coefficient d'expansion thermique de la maçonnerie de 
béton est plus grand que celui de la maçonnerie d'argile. 
La durabilité des unités de béton aux attaques du milieu, particulièrement le gel/dégel, est 
déterminée principalement par une faible porosité et une bonne résistance en compression 
du béton [Vichot et Ollivier, 2008]. Ces éléments sont favorisés notamment par un faible 
rapport eau-ciment, un mûrissement adéquat et un bon réseau de bulles d'air entraînées. 
Finalement, la caractérisation des unités de maçonnerie de béton est déterminée par des 
tests effectués d'après la norme ASTM C140. 
A.5 Entretien et réparation 
[Panarese et ai, 1991; Plummer, 1962] Lorsque bien construits, les ouvrages de maçon-
nerie demandent peu d'entretien et de réparation. Une inspection périodique permet un 
repérage rapide des problèmes et peut permettre d'éviter une réparation coûteuse plus 
tard. Et souvent, la réparation de l'ouvrage peut être plus difficile et plus coûteuse que 
la reconstruction de l'ouvrage. Les problèmes rencontrés peuvent être de plusieurs types. 
L'efflorescence, les taches, la désintégration des unités, les fuites d'eau, l'écaillage, la fis-
suration et les problèmes structuraux ne sont que quelques exemples. Pour poser un bon 
diagnostic du problème avant de réparer, il est bon de nettoyer la surface parce que des 
défauts peuvent être cachés par la saleté [Beall, 1993]. Le nettoyage peut se faire par 
vapeur haute pression, projection de sable, lavage à la main, eau froide haute pression, 
produit chimique et vapeur. Il faut cependant faire attention, car dans plusieurs cas, les 
dommages causés à l'apparence d'une structure de maçonnerie par une mauvaise technique 
de nettoyage ou l'utilisation du mauvais produit peuvent souvent être plus dommageables 
pour l'ouvrage. 
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La maçonnerie est un des plus vieux matériaux utilisés dans la construction. La maçonne-
rie, c'est une combinaison d'unités de maçonnerie et de mortier. Intuitivement, construire 
une structure en maçonnerie semble assez simple. Ne suffit-il pas de lier les unités de ma-
çonnerie avec un mortier? Mais quel mortier? Il existe plusieurs types de mortiers avec 
toute une gamme de propriétés. 
Le mortier pourrait être comparé à un type de béton particulier. En effet, tout comme le 
béton, il est constitué de liants, d'agrégats et d'eau. Cependant, au lieu d'être utilisé pour 
les routes, les stationnements étagés, les gratte-ciel, les barrages et de nombreuses autres 
applications, il sert plutôt à lier les unités de maçonnerie les unes aux autres. Bien que 
le mortier représente une faible proportion du volume de l'ouvrage, il influence, significa-
tivement la performance de l'ensemble. Selon les éléments utilisés pour la fabrication du 
mortier et d'autres facteurs, la durabilité du mortier peut différer. Il est reconnu que des 
bâtiments construits avec un mortier de chaux ou avec un mortier de ciment et de chaux 
ont traversé le temps et perforaient encore bien sans réparation [Speweik, 1995]. 
Dans le cas où le comportement sismique d'un ouvrage de maçonnerie non armée existant 
devrait être évalué expérimentalement, le montage expérimental devrait être le plus repré-
sentatif possible de l'existant en service. Cette annexe traite donc de la composition des 
différents types de mortier qui ont été utilisés au fil du temps, et des différents facteurs 
influençant la durabilité des mortiers. Les notions de base de la durabilité du béton sont 
utilisées [Neville, 1996; Vichot et Ollivier, 2008]. 
B.l Le mortier dans les ouvrages de maçonnerie 
B.l.l L'évolution du mortier à maçonnerie 
[Speweik, 1995] Il y a très longtemps, les abris étaient construits en utilisant de la boue 
d'argile. C'était l'ancêtre du mortier. Puis, il a été découvert qu'un excellent mortier 
résultait de la cuisson à haute température du calcaire et du mélange de la chaux vive 
obtenue avec de l'eau. Puisque les restes d'un four à chaux datant des années 2450 av. J.-C. 
ont été retrouvés en Mésopotamie, il a donc été établi que la production de chaux est le 
plus vieux processus industriel. Les premiers mortiers étaient faits à base de chaux et la 
chaux était mélangée avec des coquillages ou du sable de rivière. 
[Vénuat, 1976] Plus tard, les Grecs et les Romains ont ajouté (d'abord par hasard, puis 
volontairement) des cendres volcaniques au mélange de mortier original. Le mortier ré-
sultant, similaire au béton hydraulique connu aujourd'hui, était beaucoup plus solide. Au 
Moyen-Âge, l'usage des cendres volcaniques a été délaissé et la chaux était plutôt mélangée 
avec des tuiles ou des briques réduites en poudre. 
[Speweik, 1995] En 1756, John Smeaton, un ingénieur anglais, a redécouvert la chaux 
hydraulique en effectuant des expériences pour trouver un bon mortier pour la construction 
du Phare d'Eddystone, sur la côte de l'Angleterre. Il a prouvé que c'était l'argile qui, une 
fois brûlée avec le calcaire, était responsable des propriétés hydrauliques des mortiers. 
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[Draffin, 1943; Speweik, 1995] Dans un certain sens, John Smeaton a tracé la voie vers la 
découverte du ciment hydraulique connu de nos jours. En effet, en 1796, James Parker, 
d'Angleterre, a fait breveter un ciment produit à base de calcaire naturellement argileux 
qu'il nomma ciment Parker (il reçut plus tard le nom de ciment romain). Ce ciment naturel 
et d'autres du même genre ont longtemps été utilisés pour fabriquer un mortier de ciment. 
[Draffin, 1943; Speweik, 1995] Puis en 1818, John Berlin et M. Vicat, de France, ont 
découvert le premier ciment hydraulique artificiel. Cette chaux hydraulique a été étiquetée 
artificielle parce que sa formule est à partir d'une combinaison de calcaire et d'argile. Et 
finalement, en 1824, Joseph Aspdin a fait breveter la formule d'un ciment qu'il avait 
découvert après avoir mélangé du calcaire brûlé avec de l'argile, avoir broyé le mélange, 
l'avoir mélangé avec de la boue puis fait brûler une deuxième fois. Ce ciment ressemble 
beaucoup à celui bien connu aujourd'hui sous le nom de ciment Portland. C'est avec la 
disponibilité du ciment Portland aux États-Unis à partir du début des années 1870 que 
sont apparus les mortiers de ciment Portland et de chaux. 
[Speweik, 1995] Toutefois, vers la fin du 19e siècle, le ciment Portland était encore considéré 
comme un additif pour améliorer les caractéristiques de placement des mortiers de ciments 
de chaux. Puis, l'industrie de la construction a accepté rapidement l'idée qu'un ciment 
plus résistant était meilleur. Le ciment Portland a donc été ajouté de plus en plus, jusqu'à 
parfois éliminer totalement la chaux de la formulation du mortier au tournant du siècle. 
[Speweik, 1995] Vint ensuite, dans les années 1920, le développement des ciments à maçon-
nerie par l'industrie du ciment. Ces ciments sont formulés pour simplifier les procédures 
de mélange et régler le problème de manque de contrôle de mélange du ciment Portland 
et de chaux sur le chantier. Ils comportent un seul ingrédient à ajouter au sable et à l'eau. 
Depuis le développement des mortiers de ciment à maçonnerie, les mortiers de chaux sont 
de moins en moins utilisés. 
[Speweik, 1995] En 1989, la conférence internationale des responsables du bâtiment ( Inter-
national Conférence of Building Officiais) a approuvé une nouvelle classification de mortier 
appelée ciment à mortier. Le code uniforme du bâtiment ( Uniform Building Code) permet 
l'usage du ciment à mortier pour fabriquer un mortier utilisé dans les zones sismique-
ment actives. Pour être considéré comme un ciment à mortier, le produit doit permettre 
d'atteindre la même résistance d'adhésion que le mortier de ciment Portland et de chaux. 
Finalement, bien que l'évolution du mortier à maçonnerie ne se soit pas faite seulement 
au niveau des ingrédients, mais également au niveau des procédés de fabrication et des 
spécifications, ces aspects ne seront pas abordés dans la présente étude. 
B.l.2 Les ingrédients du mortier 
Le mortier est un mélange de béton un peu particulier qui utilise sensiblement les mêmes 
ingrédients. Le mortier est donc une combinaison de liants (chaux, ciment, autres ajouts), 
de granulats, d'eau et, parfois, d'adjuvants. Cette section fournit une courte description 
des principaux ingrédients du mortier. 
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La chaux 
La chaux est un liant à durcissement lent et de faible résistance. Elle est obtenue par le 
chauffage du calcaire, une roche sédimentaire de faible dureté. Le calcaire, rarement pur, 
contient principalement du carbonate de calcium1 CaCOs et certains autres constituants 
en quantité variable [Brigaux, 1973; Claude, 1990]. 
Le chauffage à près de 900°C du carbonate de calcium produit du dioxyde de carbone 
CO2 et des oxydes de calcium CaO plus connus sous le nom de chaux vive [Claude, 1990; 
Deloye, 1996]. La réaction de la décarbonatation du carbonate de calcium est décrite par 
l'équation (B.l). 
Autrefois, la chaux vive était ensuite immergée dans l'eau pour obtenir une pâte de chaux 
qui était conservée ainsi durant une certaine période de temps (des semaines voir des mois) 
[Vénuat, 1976]. Depuis les années 1930 [Speweik, 1995], au lieu d'immerger la chaux vive, 
elle est seulement arrosée avec juste assez d'eau pour l'hydrater et l'éteindre. L'arrosage 
permet la transformation des oxydes de calcium en hydroxyde de calcium Ca(OH) 2 aussi 
appelé portlandite [Claude, 1990; Deloye, 1996]. On dit alors que cette chaux est hydratée 
ou éteinte. La réaction d'hydratation de l'oxyde de calcium est décrite par l'équation (B.2) 
et s'accompage d'un dégagement de chaleur important. 
[Brigaux, 1973; Claude, 1990; Deloye, 1996; Vénuat, 1976] Si le calcaire chauffé est qua-
siment pur, la chaux vive se pulvérise lors de l'extinction, et la chaux produite s'appelle 
chaux grasse, car elle procure beaucoup d'onctuosité aux mortiers. Si au contraire le cal-
caire chauffé est plus ou moins siliceux, l'extinction de la chaux vive laisse une quantité 
plus ou moins grande d'éléments durs rassemblés en sorte de grappe (aussi appelés grap-
piers) qui ont longtemps été rejetés, car on ignorait leurs propriétés. La chaux produite, 
appelée chaux maigre, est moins onctueuse et plus difficile à mettre en oeuvre. La chaux 
vive produite et la chaux éteinte sont ce qu'on appelle des chaux aériennes, car elles ont 
la propriété de prendre prise en présence du gaz carbonique de l'air. 
[Deloye, 1996] Le début de la fabrication de la chaux hydraulique est dû à de vieilles 
observations éparses. En effet, certains responsables de fours à chaux avaient remarqué 
que les grappiers rejetés avaient tendance à prendre en masse au bout d'un certain temps, 
parfois même sous l'eau. Vers le début du 18e siècle, on cessa de rejeter le grappier et 
on commença à le broyer pour l'incorporer à la chaux. La chaux résultante est ce qu'on 
appelle de la chaux hydraulique, car elle a la propriété de prendre prise en présence d'eau. 
1 Anciennement, avant que le calcium ne soit isolé, le carbonate de calcium se faisait appeler carbonate 
de chaux. 
CaC03 + Énergie —> CO2 + CaO (B.l) 
CaO + H20 —> Ca(OH)2 + Énergie (B.2) 
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[Deloye, 1996] Avec une chaleur pouvant aller jusqu'à 1200°C [Vénuat, 1976], la silice 
Si02 et l'alumine AI2O3 de l'argile contenues dans le calcaire se combinent avec l'oxyde de 
calcium pour former des aluminates tricalciques 3Ca0-Al203 et même du silicate bicalcique 
2Ca0-Si02- Ces sous-produits du chauffage du calcaire constituent le grappier. La réaction 
de formation du grappier est décrite par l'équation (B.3). Plus la température de cuisson 
est importante, plus le grappier formé est réactif et plus les propriétés hydrauliques de la 
chaux seront importantes. Plus la teneur en silice et en alumine est importante, plus la 
prise est rapide et plus la dureté du produit est grande [Brigaux, 1973]. 
Si02 + AI2O3 + 5CaO + Énergie —> 3CaO • AI2O3 + 2CaO • SiÛ2 (B.3) 
[Vénuat, 1976] À partir de ces informations, il est maintenant possible de comprendre 
qu'il existe plusieurs types de chaux selon la quantité d'argile contenue dans le calcaire. 
Le fondement de cette classification est basé sur l'indice d'hydraulicité proposé par Vicat, 
dont l'explication dépasse le cadre de cette étude. Les différents types sont présentés dans 
le tableau B.l. 
Tableau B.l Types de chaux d'après la quantité d'argile contenue dans le cal-
caire [Vénuat, 1976]. 
Chaux grasse 
Chaux faiblement hydraulique 
Chaux moyennement hydraulique 
Chaux hydraulique 
Chaux éminemment hydraulique 
~ 0% d'argile 
5 à 8 % d'argile 
8 à 14 % d'argile 
14 à 19 % d'argile 
19 à 22 % d'argile 
Le ciment 
Le ciment est un liant hydraulique et se distingue de la chaux par sa fabrication, sa rapidité 
de prise et sa résistance plus élevée [Brigaux, 1973]. Bien qu'il existe plusieurs types de 
ciments, seuls les principaux utilisés pour la fabrication du mortier pour la maçonnerie 
sont traités ici. 
La base de la fabrication du ciment est l'augmentation de la température de chauffage du 
calcaire pour obtenir exclusivement du grappier qui prend maintenant le nom de clinker 
[Deloye, 1996]. Les impuretés argileuses du calcaire étant constituées essentiellement de 
silice Si02, d'alumine AI2O3 et de fer Fe203 [Draffin, 1943], la réaction de clinkérisation 
est donnée par l'équation (B.4) avec une notation abrégée2. Selon la température et la 
quantité des matières premières ajoutées, la composition du clinker peut varier. 
2Une notation abrégée est souvent utilisée pour référer aux principaux composants du clinker : 
Silicate bicalcique : C2S = 2CaO • Si02 
Silicate tricalcique : C3S = 3CaO • SiC>2 
Aluminate tricalcique : C3A = 3CaO • AI2O3 
Aluminoferrite tétracalcique : C4AF = 4CaO • AI2O3 • Fe2C>3 
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12CaO + 2Si02 + 2AI2O3 -f- F62O3 + Énergie —• C2S + C3S -I- C3A + C4AF (B.4) 
Le ciment naturel est le produit du chauffage d'un calcaire marneux qui contient naturel-
lement assez d'argile pour que les silicates de calcium et les aluminates de calcium soient 
formés [Deloye, 1996]. Le clinker résultant de la calcination du calcaire argileux à une 
chaleur de 1000 à 1300°C est ensuite broyé pour donner du ciment naturel [Draffin, 1943]. 
La variabilité de la qualité de ce type de ciment est due aux différences de composition 
de la matière première, aux températures de brûlage qui ne sont pas contrôlées, et aux 
méthodes rudimentaires de broyage du clinker [Draffin, 1943]. 
Le ciment Portland d'aujourd'hui [Kosmatka et al., 2003] est une combinaison de matières 
premières (chaux, silice, alumine et fer) qui sont broyées et mélangées ensemble (avec eau 
dans le procédé par voie humide et sans eau dans le procédé par voie sèche). Le mélange 
résultant est ensuite chauffé jusqu'à des températures avoisinant les 1450°C pour obtenir 
un clinker de ciment. Pour terminer, le clinker est refroidi, puis broyé avec du gypse 
CaS04 • 2H20 pour régulariser le temps de prise du ciment et améliorer certaines autres 
propriétés. 
Le ciment à maçonnerie est composé de différentes proportions de ciment Portland, de 
chaux (ou d'un autre agent plastifiant [Kosmatka et al., 2003]) et d'agent entraîneur d'air. 
Les proportions varient pour créer une résistance et une ouvrabilité donnée [Speweik, 
1995]. 
Le ciment à mortier est constitué de différentes proportions de ciment Portland, de plas-
tifiants et d'autres ingrédients servant à améliorer une ou plusieurs propriétés du mortier 
[Kosmatka et al, 2003]. Très similaire au ciment à maçonnerie, le ciment à mortier doit 
cependant satisfaire des critères différents. Par exemple, le ciment à mortier doit avoir une 
teneur en air maximale inférieure à celle d'un ciment à maçonnerie et doit satisfaire des 
critères relatifs à la force d'adhésion des joints [Kosmatka et al, 2003]. 
Les ajouts cimentaires 
Les ajouts cimentaires utilisés pour la fabrication du béton, tels que le laitier et les cendres 
volantes, peuvent aussi être utilisés dans la formulation des mortiers [Brigaux, 1973]. 
L'eau 
L'eau de gâchage du mortier doit être la plus pure possible [Brigaux, 1973]. 
Le sable 
[Brigaux, 1973] Le sable (granulat de dimension maximale de 5 mm) utilisé pour le mortier 
doit être chimiquement inerte. Le sable de rivière, un sable siliceux, est un bon candidat. 
En termes de granulométrie, de vieilles règles suggèrent à peu près deux tiers de gros grains 
pour un tiers de grains fins. De nos jours, les règles sont plus détaillées dans les normes. 
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Les adjuvants 
[Speweik, 1995] Les adjuvants sont utilisés depuis plusieurs siècles pour améliorer l'ouvra-
bilité du mortier frais et la durabilité du mortier durci. Si historiquement de la paille, de 
l'herbe et des cheveux humains ou d'animaux étaient utilisés, les adjuvants modernes sont 
aussi utilisés. 
B.l.3 Les types de mortiers et leur formulation 
Le survol de l'évolution des mortiers à maçonnerie effectué à la section B.l.l permet de 
constater qu'il y a deux catégories principales de mortiers : les mortiers à base de chaux 
et les mortiers à base de ciment et de chaux. 
Les mortiers à base de chaux 
Pour les mortiers les plus anciens, ceux à base de chaux, il y a deux types principaux : 
à base de chaux aérienne et à base de chaux hydraulique. Rappelons que la propriété 
hydraulique d'une chaux provient de la teneur en argile, particulièrement en silice et 
alumine, du calcaire. 
Il suffisait de combiner avec du sable de la pâte de chaux [Speweik, 1995]. La pâte contient 
déjà de 35 à 50% d'eau [Vénuat, 1976]. Et à partir du moment où la chaux vive a cessé 
d'être immergée et qu'elle a seulement été éteinte, il a fallu commencer à ajouter de l'eau 
au mélange de sable et de chaux en poudre. En termes de proportion, on peut parler 
de deux à trois fois plus de sable que de chaux [Brigaux, 1973; Speweik, 1995]. À titre 
d'indication, la résistance à la compression à 28 jours de ces types de mortiers varie de 
0,34 MPa à 2,07 MPa [Speweik, 1995]. 
Les mortiers à base de ciment et de chaux 
Pour les mortiers les plus récents, ceux à base de ciment et de chaux, on mélangeait artisa-
nalement certaines proportions de ciment, de chaux, de sable et d'eau selon les propriétés 
qu'on voulait et les caractéristiques des ingrédients [Brigaux, 1973; Speweik, 1995]. Et avec 
le temps, des normes ont été établies pour permettre de mieux contrôler les propriétés du 
mortier. 
D'après Speweik (1995), la norme ASTM C270 Mortier pour les unités de maçonnerie a 
été publiée pour la première fois en 1944. Pour distinguer les mortiers à haute résistance 
des mortiers flexibles, les types de mortiers A-l, A-2, B, C et D ont été adoptés avec 
une résistance en compression minimale pour chaque type. Cependant, cette identification 
porta à confusion. Le mortier de type A-l était compris comme étant le meilleur alors 
que ce n'était pas toujours approprié. Une nouvelle identification a donc été adoptée en 
1954 et les types de mortiers M, S, N, O et K remplacèrent respectivement les mortiers 
A-l, A-2, B, C et D. Le tableau B.2 présente les différents types de mortiers ciment-
chaux, leur résistance en compression minimale et les méthodes de mûrissement. Notons 
que la classification du mortier est basée sur sa formulation plutôt que sur sa résistance 
en compression. 
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Tableau B.2 Types de mortiers ciment-chaux tel que définis dans la norme 
ASTM C270 et les méthodes de mûrissement qui s'appliquent [Speweik, 1995]. 
Type 
1944 
Type 
1954 
Résistance en compression minimale 
MPa (psi) 
Méthode de mûrissement 
j : jour 
A-l M 17,25 (2500) 7j à l'air humide + 21 j à l'eau 
A-2 S 12,40 (1800) 21 j à l'eau 
B N 5,17 (750) 28 j à l'air humide 
C O 2,40 (350) 28 j à l'air humide 
D K 0,51 (75) 28 j à l'air en laboratoire 
Au niveau de la formulation des types de mortiers ciment-chaux, la norme canadienne CSA 
A179 2004 Mortier et coulis pour la maçonnerie en éléments3 [CSA, 2004] s'accorde avec 
la norme ASTM C270 2010 [ASTM, 2010b], à l'exception de deux points. La première dif-
férence est au niveau du ciment à mortier qui est considéré, depuis 2004 seulement, comme 
un liant acceptable pour le mortier au Canada. On lit donc ciment à mortier ou ciment 
à maçonner. Dans la norme ASTM, les deux types de ciment sont séparés, même si les 
proportions utilisées sont les mêmes. La deuxième différence est que la norme canadienne 
ne vise plus les types M, O et K qui sont rarement utilisés dans les ouvrages de maçonnerie 
moderne. Par contre, ces types de mortiers sont traités dans l'annexe informative A de 
la norme. Dans la norme ASTM, le type K est traité dans la section des mortiers pour 
rejointoiement, en annexe. 
Le tableau B.3 présente donc le détail des spécifications des proportions des ingrédients 
requis pour les différents types de mortiers ciment-chaux d'après les normes ASTM C270 
et CSA A179. 
Tableau B.3 Spécifications volumétriques des normes ASTM C270 et CSA 
A179 pour la formulation des types de mortiers ciment-chaux [ASTM, 2010b; 
CSA, 2004]. 
Type Ciment Ciment à Chaux Sable 
Portland mor./maç. 
M S N  
hydratée 
M 1 - - 1 -
- 1 - - . 
1 - 1/4 
S 1/2 - - 1 
- 1 -
1 
-
Pas moins de 2 1/4 et 
N 
1 1/4 à 1/2 
pas plus de 3 fois la 
somme des volumes 
de ciments et de 
O 
1 - 1/2 à 1 1/4 
chaux 
1 
- - 1 
1 1/4 à 2 1/2 
K 1 - 2 1/2 à 4 
3La première édition de la norme Canadienne A179 date de 1976. 
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Au niveau de l'eau, il ne faut employer que la quantité d'eau nécessaire pour donner au 
mortier la plasticité et l'ouvrabilité voulue [Claude, 1990]. C'est généralement plus d'eau 
que requis pour l'hydratation des liants hydrauliques [Davison, 1974]. 
Ce matériau non-homogène a une bonne résistance à la compression et une résistance re-
lativement inexistante à la traction. Selon l'utilisation, la résistance à la compression doit 
être plus ou moins importante et, donc, le type de mortier est choisi en conséquence. Par 
contre, contrairement au béton, un mortier avec une résistance à la compression supérieure 
à celle requise n'est pas nécessairement adéquat parce que d'autres facteurs (ex. ouvra-
bilité, capacité de rétention d'eau, résistance d'adhésion, conditions d'exposition) entrent 
en considération [ASTM, 2010b]. Le tableau B.4 présente les types de mortiers et, à titre 
indicatif, leurs conditions d'utilisation en construction. 
Tableau B.4 Types de mortier et leurs conditions d'utilisation en construction 
[Allen et ai, 1989; ASTM, 2010b; IMQ, 1990]. 
Type de mortier Conditions d'utilisation (à titre indicatif) 
M Forces latérales importantes 
Forces de compression importantes 
Gel-dégel sévère 
Maçonnerie de résistance inférieure 
Ouvrage extérieur sur le sol ou sous le niveau du sol 
S Forces de compression normales 
Résistance en flexion importante 
N Utilisation générale 
Rejointement extérieur 
O Murs intérieurs non-porteurs 
Rejointement intérieur (sans gel) 
B.l.4 Les processus de prisé de résistance des mortiers 
Selon le type de liant utilisé dans la fabrication du mortier, le processus de prise varie 
(avec air et/ou avec eau) [Claude, 1990; Kosmatka et al., 2003]. De façon très simplifiée, 
ces processus sont : 
1. Portlandite + Air —> Calcaire 
2. C2S + Eau —> C-S-H + Portlandite 
3. C3S 4- Eau —> C-S-H 4- Portlandite 
4. C3A +- Gypse + Eau —> Ettringite 
C3A + Ettringite + Eau —> Monosulfoaluminate de calcium 
5. C3A + Portlandite + Eau —> Aluminate tétracalcique hydraté 
6. C4AF -I- Portlandite + Eau —• C4AF hydraté 
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En détaillant un peu plus, le 1er processus se nomme la carbonatation de la chaux et se 
produit avec le temps [Claude, 1990]. Si la réaction se produit en présence d'eau, le séchage 
subséquent du mortier force la formation, à la surface du mortier, d'un dépôt de calcite 
nommé calcin, qui est relativement protecteur [Brigaux, 1973; Tomassetti, 1990]. Les autres 
processus sont similaires à ceux responsables de la prise de résistance du béton [Kosmatka 
et al., 2003]. Le 2e processus est responsable des gains de résistance après une semaine. Le 
C-S-H, anciennement appelé gel de tobermorite, est un hydrate dont la composition et la 
structure chimique sont encore peu connues, mais dont une des responsabilités principales 
est la résistance. Le 3e processus est responsable de la prise et de la résistance initiale. Les 
4e et 5e processus dégagent beaucoup de chaleur dans les premiers temps, mais contribuent 
légèrement à la prise de résistance. La deuxième partie du 4e processus ne se réalise que 
s'il ne reste plus de gypse pour réagir. Finalement, le 6e processus contribue très peu à la 
prise de résistance. 
Pour un mortier de chaux aérienne et de sable, le mortier gagne sa résistance avec le 1er 
processus. Pour un mortier de chaux hydraulique et de sable, le mortier gagne sa résistance 
d'abord avec le 5e processus qui se produit très rapidement, puis avec le 2e processus et 
enfin avec le 1er. Et pour un mortier de ciment-chaux et de sable, le mortier gagne sa 
résistance d'abord avec l'hydratation des composés du ciment et de la chaux (si elle est 
hydraulique), puis avec les 2e, 3e, 4e et 6e processus. Enfin, le mortier gagne une autre 
partie de sa résistance avec la carbonatation de la portlandite provenant de la chaux et 
de l'hydratation du ciment (1er processus). 
B.2 Les facteurs influençant la durabilité des mortiers 
Les principaux facteurs d'influence de la durabilité des mortiers sont : les caractéristiques 
des matériaux et du mortier, le milieu d'exposition, la conception de l'ouvrage, la mise en 
oeuvre de l'ouvrage et l'entretien de l'ouvrage. 
B.2.1 Les caractéristiques des matériaux et du mortier 
Les propriétés du mortier plastique et durci ont une influence sur la durabilité de l'ouvrage 
de maçonnerie et sont elles-mêmes influencées par certaines caractéristiques des matériaux 
entrant dans sa composition. L'influence des caractéristiques des matériaux et du mortier 
sera donc traitée par rapport à certaines propriétés du mortier, plastique ou durci. 
Ouvrabilité du mortier plastique 
D'après la norme CSA A179 (2004), l'ouvrabilité est l'aptitude du mortier à s'étaler afin 
d'assurer un contact étroit entre les unités de maçonnerie et le mortier. Il se trouve que 
les mortiers de chaux ont une très bonne ouvrabilité en comparaison des mortiers de ci-
ments [Davison, 1975; Speweik, 1995]. L'air entraîné contribue également à donner une 
bonne ouvrabilité au mortier frais [Allen et Lano, 2003]. Pour compenser un manque d'air 
entraîné, beaucoup d'eau doit être ajoutée pour obtenir l'ouvrabilité voulue [Harrison et 
Bowler, 1990]. Aussi, plus la surface de contact des particules (sable et liant) est grande, 
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plus la quantité d'eau à ajouter pour obtenir une ouvrabilité donnée est importante [Har-
rison et Bowler, 1990]. Finalement, l'ajout de cendres volantes contribue aussi à améliorer 
l'ouvrabilité des mortiers [Brigaux, 1973]. 
À titre d'indication, le rapport eau/liant (E / L ) pour les mortiers peut tourner autour de 
1,7 et même aller au-delà 3,0 dans le cas des mélanges de mortier avec du sable très fin 
[Harrison et Bowler, 1990]. Des essais en laboratoire ont obtenu un rapport E/L de 1,5 
pour un mortier de pâte de chaux grasse et un rapport E/L de 0,8 pour un mortier de 
chaux faiblement hydraulique [Pavia et Treacy, 2006]. 
Capacité de rétention d'eau du mortier plastique 
D'après la norme CSA A179 (2004), la capacité de rétention d'eau est l'aptitude du mortier 
à conserver, après succion, une certaine proportion de son étalement initial (au moins 70 % 
selon la norme canadienne). Il se trouve que les mortiers de chaux ont un plus grand taux 
de rétention d'eau que les mortiers de ciment [Davison, 1975; Speweik, 1995]. 
[Harrison et Bowler, 1990] Les unités de maçonnerie poreuses exercent une succion sur 
le mortier dès la pose des unités sur le mortier jusqu'à la période de cure où les liants 
hydrauliques s'hydratent. La succion des unités de-maçonnerie et ses effets sur le mortier 
peuvent être contrôlés en immergeant dans l'eau, pour une courte période de temps, les 
unités avant leur pose et en utilisant des adjuvants pour améliorer la rétention d'eau du 
mortier. À titre d'information supplémentaire, une variation de l'humidité des unités ou de 
leur taux d'absorption peut faire varier la couleur du mortier une fois séché [Tomassetti, 
1990]. 
Résistance à la compression du mortier durci 
Il est reconnu que les mortiers contenant surtout de la chaux ont une faible résistance à 
la compression en comparaison des mortiers contenant surtout du ciment [Davison, 1975; 
Speweik, 1995]. Cela est dû aux différences dans le processus de prise de résistance tel 
qu'expliqué à la section B.1.4. 
[Harrison et Bowler, 1990] Comme pour les bétons, plus le rapport E / L  est faible, plus 
la résistance à la compression est grande. Et une quantité d'air entraîné trop importante 
conduit à une diminution de la résistance. Aussi, l'ajout de cendres volantes contribue à 
l'accroissement de la résistance mécanique finale [Brigaux, 1973]. Et d'après Bothara et al. 
(2010), la résistance du mortier peut diminuer jusqu'à 35% avec le délai entre le mélange 
et la pose du mortier 2h30 plus tard. 
Résistance d'adhésion du mortier durci 
D'après Lawrence et Cao (1987), la résistance d'adhésion est reliée au lien mécanique qui 
s'établit entre les unités de maçonnerie et le mortier. Ce lien qui se développe dépend 
notamment des propriétés des unités (succion, porosité, teneur d'humidité), des propriétés 
du mortier frais (capacité de rétention d'eau, ouvrabilité) et de la granulométrie du sable. 
Les études réalisées par Lawrence et Cao ont montré que la résistance d'adhésion est 
due au réseau de produits d'hydratation qui s'entremêlent de la surface jusqu'à l'intérieur 
des pores des unités de maçonnerie. Plus les pores sont petits et l'élément sec, plus la 
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pénétration des hydrates est profonde. De plus, la présence de chaux dans le mortier, sans 
contribuer à l'augmentation de la résistance d'adhésion, semble améliorer le réseau des 
hydrates dans les unités de maçonnerie en le rendant plus dense et plus continu, donc plus 
étanche. Et un sable avec une granulométrie plus grossière que fine permet à une plus 
grande quantité d'hydrates de s'infiltrer dans la maçonnerie. 
Aussi, une succion très importante peut rendre la mise en place de la maçonnerie difficile 
[Harrison et Bowler, 1990]. Les pertes d'eau dues à la succion des unités de maçonnerie 
peuvent être suffisantes pour réduire l'ouvrabilité du mortier au point d'empêcher qu'il 
adhère uniformément aux surfaces qu'il est supposé liaisonner [Davison, 1974]. Et des pro-
blèmes d'adhésion entre les unités et le mortier peuvent survenir si les unités sont poussées 
dans l'alignement des autres unités après un contact initial avec le mortier [Harrison et 
Bowler, 1990]. En effet, le mouvement briserait le lien entre l'élément de maçonnerie et le 
mortier, et produirait une fissure intérieure [Ritchie, i960]. À titre d'indication, une bonne 
adhésion peut être obtenue avec des unités ayant un taux initial d'absorption (succion) 
variant de 5 à 25g/min au moment de la pose [ASTM, 2010b; Beall, 1993]. 
L'ajout d'air entraîné, si trop important, conduit à un manque d'adhésion entre le mortier 
et les unités de maçonnerie [Harrison et Bowler, 1990]. La résistance en flexion et en 
cisaillement est par conséquent plus faible [Allen et Lano, 2003]. 
Porosité du mortier durci 
La porosité du mortier est une propriété importante qui a un très grand effet sur la 
performance du matériel par rapport à l'humidité, le gel, l'effritement dû aux sels et aux 
attaques chimiques [Pavia et Treacy, 2006]. D'après Harrison et Bowler (1990), la teneur 
en air ou porosité d'un mortier durci est la somme de la teneur en air entraîné durant 
le mélange du mortier et les vides laissés par le séchage du surplus d'eau au cours de 
l'hydratation. Et plus le rapport E/L est important, plus la porosité dû mortier durci est 
grande. 
À titre d'indication, la porosité des mortiers durcis varie de 20 % à 40 % selon le type de 
mortier, de sable et d'unités de maçonnerie [Harrison et Bowler, 1990]. Pour un mortier de 
chaux grasse, la porosité est d'environ 25 % alors que pour un mortier de chaux faiblement 
hydraulique et un mortier de ciment, la porosité est d'environ 30% et 23% [Pavia et 
Treacy, 2006]. 
B.2.2 Le milieu d'exposition 
Humidité 
L'humidité peut s'infiltrer dans un ouvrage par la pluie et la neige, la condensation et la 
capillarité. Il est reconnu qu'une infiltration excessive d'humidité peut détériorer le mortier. 
Ces détériorations peuvent se produire aussi tôt que trois ans après la construction [Crooks 
et Herget, 1990]. Et contrairement à la croyance populaire, les mortiers de chaux faiblement 
hydraulique, malgré leur résistance en compression supérieure et leur insolubilité due à 
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leurs propriétés hydrauliques, seraient les plus susceptibles aux ruptures de dissolution 
par eau [Pavia et Treacy, 2006]. 
Lorsqu'il y a des fissures dans les éléments de maçonnerie ou des ouvertures entre eux, la 
pluie qui tombe sur un mur peut y pénétrer grâce au différentiel de pression existant entre 
une surface mouillée extérieure et une surface sèche intérieure [Ritchie, i960]. Ces voies 
d'accès peuvent être causées par des adhérences défectueuses ou des mouvements différen-
tiels. Habituellement, les infiltrations de pluie ont lieu entre les unités de maçonnerie et le 
mortier. Ce n'est que dans des circonstances exceptionnelles que la pluie passe au travers 
des unités ou au travers du mortier. 
Le joint entre l'élément de maçonnerie et le mortier est si important pour l'étanchéité de 
l'ouvrage qu'on doit tout faire pour réaliser un contact parfait entre l'élément et le mor-
tier, et éviter toutes zones non scellées à la surface [Ritchie, i960]. Le contrôle inadéquat 
du taux de succion des unités de maçonnerie mène à des problèmes d'adhésion, à une 
grande pénétration de la pluie et donc à une durabilité du mortier compromise [Harrison 
et Bowler, 1990]. Rappelons en effet qu'une trop grande succion peut créer des zones non 
liées correspondant à autant de canaux ouverts favorisant l'infiltration de l'eau de pluie 
vers l'intérieur [Davison, 1974]. 
Avec une meilleure ouvrabilité, il se trouve que les mortiers de chaux ont une meilleure 
résistance à la pénétration de la pluie comparés aux mortiers de ciments [Davison, 1975; 
Speweik, 1995]. Aussi, la carbonatation de la portlandite fait augmenter l'étanchéité du 
mortier [Vénuat, 1976]. Et du fait que la chaux augmente sa résistance avec la carbonata-
tion de la chaux, ce type de mortier est autocuratif au niveau de la fissuration (sans perte 
significative de résistance due à la fissuration) parce que l'air entrant par la fissure permet 
de poursuivre la carbonatation du mortier plus en profondeur [Speweik, 1995]. Or, pour 
les murs extérieurs avec un haut taux d'humidité, la carbonatation est ralentie en raison 
de la difficulté d'accès du gaz carbonique [Harrison et Bowler, 1990]. 
Gel/dégel 
Les pressions produites lors du gel de l'eau contenue dans le mortier sont susceptibles 
de briser l'adhérence entre le mortier et l'élément ou entre le liant et le granulat. Les 
dommages infligés au mortier par le gel varient du motif de patte-d'oie sur la surface du 
joint de mortier à la désagrégation ou l'effritement général du mortier, en passant par des 
problèmes d'infiltration de pluie [Davison, 1974]. 
Considérant que la distribution et l'interconnexion des vides sont des propriétés impor-
tantes pour la résistance du mortier au gel, des essais ont été réalisés pour relier la succion 
capillaire et le taux d'absorption de l'eau afin de caractériser la résistance au gel des 
mortiers [Pavia et Treacy, 2006]. De façon générale, plus les pores sont rapprochés et in-
terconnectés, plus la succion capillaire est grande. Plus les pores sont nombreux, plus la 
quantité d'eau absorbée est importante. Les essais ont montré que les mortiers de ciment, 
de chaux grasse et de chaux faiblement hydraulique ont respectivement un taux d'ab-
sorption d'eau de plus en plus grand et une succion capillaire de plus en plus petite. Ces 
résultats impliqueraient que le mortier de chaux grasse aurait une plus grande résistance 
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au gel/dégel que le mortier de chaux faiblement hydraulique qui a une plus petite succion 
et un plus grand taux d'absorption par rapport à la chaux grasse. 
D'après Harrison et Bowler (1990), pour avoir une bonne résistance au gel et à la compres-
sion, et pour conserver une bonne résistance d'adhésion, le mortier doit contenir 15 % ± 3 % 
d'air entraîné. D'ailleurs, 18% est le taux maximum d'air entraîné autorisé par la norme 
A179 (2004). Et pour les mortiers ciment-chaux sans air entraîné, leur résistance à l'effri-
tement est réduite pour les mortiers avec une grande proportion de chaux. Des résultats 
d'essais en laboratoire ont montré que l'air entraîné accélère la dégradation de la résistance 
d'adhésion du mortier pour des conditions de gel/dégel en saturation d'eau [Walker, 1996]. 
Aussi, la succion exercée par des unités de maçonnerie poreuses sur le mortier et sur son eau 
peut être bénéfique pour la résistance au gel [Harrison et Bowler, 1990]. En effet, la succion 
réduit peu la porosité du mortier, mais contribue à produire des pores plus grossiers. Les 
plus petits pores sont ceux qui rendent les matériaux poreux plus vulnérables aux ruptures 
dues au gel. 
Attaques des sels et des sulfates 
Les mortiers de chaux sont moins résistants aux attaques de sels que les mortiers de 
ciment, mais les mortiers de chaux grasse sont plus résistants que ceux de chaux faiblement 
hydraulique [Pavia et Treacy, 2006]. En d'autres mots, plus la porosité est faible, meilleure 
est la résistance aux attaques de sels. 
Les sulfates peuvent causer des dommages au mortier par le biais des forces de cristalli-
sation exercées dans les pores durant les cycles de mouillage/séchage [Harrison et Bowler, 
1990]. L'attaque classique par les sulfates implique la formation de sulfoaluminates de cal-
cium par la combinaison de sulfates solubles avec l'ettringite formée par l'hydratation du 
C3A du ciment (voir le 4e processus de la section B.1.4). Le volume d'expansion théorique 
des sulfoaluminates de calcium est de 4,8 fois. Aussi, les sulfates très solubles peuvent 
réagir avec la portlandite du mortier pour former des sulfates de calcium dont le volume 
d'expansion théorique est de 2,2 fois. Ce type de réaction, parfois décrite comme une at-
taque à l'acide, est reconnue pour causer un ramollissement du joint de mortier. À titre de 
comparaison, la formation d'ettrintite peut mener à une expansion du mortier sans cau-
ser un ramollissement excessif. En pratique, si le ciment utilisé pour fabriquer le mortier 
contient peu de C3A (ciment résistant aux sulfates), le mortier résultant ne souffre pas de 
l'attaque des sulfates, et ce, même si tous les éléments requis sont présents. Par contre, le 
sulfate de magnésium est particulièrement agressif et il peut causer la désintégration des 
C-S-H en plus des deux mécanismes d'attaque décrits précédemment. 
La carbonatation de la chaux et la succion exercée par des unités de maçonnerie poreuses 
sur le mortier et son eau peuvent être bénéfiques pour la résistance aux sulfates [Harrison 
et Bowler, 1990]. Les cendres volantes accroissent également la résistance à l'action des 
ambiances agressives [Brigaux, 1973]. À titre d'information supplémentaire, l'infiltration 
d'humidité en présence de sels solubles et de matières organiques dans les unités de ma-
çonnerie ou le mortier peut causer de l'efflorescence et des taches brunes-noires [Brigaux, 
1973; Tomassetti, 1990]. 
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Corrosion et réaction alcali granulat (RAG) 
Il est reconnu que les infiltrations d'eau contribuent à la corrosion d'accessoires en métal 
ou d'acier de renforcement [Crooks et Herget, 1990] et que la carbonatation fait diminuer 
le pH du milieu ce qui favorise la corrosion [Harrison et Bowler, 1990]. Aussi, le mésusage 
d'adjuvant tel que le chlorure de calcium pour accélérer le temps de prise des mortiers en 
période froide est susceptible de contribuer à la corrosion des attaches métalliques et de 
l'acier d'armature [Davison, 1974]. 
Il y a un manque d'informations sur la durabilité des mortiers par rapport à la réaction 
alcali granulat (RAG). 
B.2.3 La conception de l'ouvrage 
D'après la norme CSA A179 (2004), le concepteur de l'ouvrage doit tenir compte des pro-
priétés des unités de maçonnerie utilisée, du milieu d'exposition et des exigences relatives 
au comportement de l'assemblage quand vient le moment de sélectionner le type de mor-
tier qui sera utilisé. Aussi, selon Davison (1975), les mortiers devraient toujours être moins 
résistants mécaniquement que les unités de maçonnerie, de façon à ce que les fissures se 
produisent dans les joints où elles peuvent facilement être colmatées. 
Les dommages au mortier causés par le gel et l'attaque des sulfates sont une conséquence 
de l'infiltration excessive d'eau dans la maçonnerie [Harrison et Bowler, 1990]. Une bonne 
conception doit donc viser à réduire le contact entre l'eau de pluie et l'ouvrage de maçon-
nerie. Bien que le choix des matériaux par l'architecte ou l'entrepreneur soit important 
pour la durabilité [Brigaux, 1973], ce n'est pas suffisant [Harrison et Bowler, 1990]. En 
effet, un maximum de protection pour les ouvrages de maçonnerie est offert par des toits 
surplombants, des gouttières bien positionnées, des rebords de fenêtres et d'autres acces-
soires conçus spécialement pour mettre l'ouvrage à l'abri de l'eau. Si cela ne peut être fait, 
le mortier doit être conçu avec la résistance appropriée pour en assurer la durabilité. 
B.2.4 La mise en oeuvre de l'ouvrage 
D'après Brigaux (1973), la formation professionnelle insuffisante chez les jeunes apprentis, 
l'absence du goût du travail bien fait, ou la nécessité de construire rapidement (après une 
guerre par exemple) peuvent avoir une incidence importante sur la qualité de l'ouvrage 
construit et donc sur sa durabilité. Brigaux souligne d'ailleurs que les ouvrages encore 
debout après des siècles sont ceux qui ont été bien construits. La sélection naturelle a 
effacé, avec le temps, les traces des tentatives infructueuses. Il est en effet impossible de 
déterminer combien de cathédrales se sont effondrées. 
D'après Crooks et Herget (1990) et Harrison et Bowler (1990), la qualité d'exécution 
est un aspect très important de la construction de maçonnerie. Une bonne technique de 
mise en place de la maçonnerie a pour résultat d'améliorer l'adhésion entre les unités 
de maçonnerie et le mortier, et de réduire les problèmes dus aux infiltrations d'eau. Une 
bonne mise en oeuvre, incluant le remplissage complet et le façonnage adéquat des joints 
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de mortier, assure une bonne étanchéité et une bonne résistance mécanique de l'ouvrage 
[Crooks et Herget, 1990]. Sur ce point, Tomassetti (1990) ajoute la nuance que même un 
joint hydrofuge ne fait que réduire l'infiltration de l'humidité, il ne l'élimine pas. À titre 
informatif, la désignation de différents types de joints est présentée à la figure B.l. Les 
meilleurs joints pour l'extérieur sont ceux en biseau, concave, en V et en retrait. Pour les 
détails d'exécution, le lecteur peut se référer à l'ouvrage de l'Institut de la maçonnerie du 
Québec (1990). 
A r 
Joint débordant 
(extnided) 
Joint en biseau 
(weathered) 
Joint plat 
(flush) 
\= F= 
Joint concave 
(concave) 
Joint en V 
(vee) 
Joint en biseau inversé 
(struck) 
7= 
Joint en retrait 
(recess) 
Figure B.l Représentation de différents types de joints et leur désignation 
[IMQ, 1990]. 
Au niveau du mûrissement, la succion exercée par les unités de maçonnerie poreuses peut 
avoir des conséquences importantes pour le mortier [Harrison et Bowler, 1990]. En effet, 
si la succion est assez importante, elle peut inhiber le processus d'hydratation des liants 
hydrauliques du mortier. Les mesures adéquates doivent donc être prises. 
Par les températures hivernales, les différents processus de prise de résistance des mortiers 
sont ralentis [Davison, 1974]. Il peut aussi être difficile d'assurer une adhérence satisfaisante 
au mortier et de construire au niveau parce que les éléments ont tendance à glisser dans 
le mortier. Aussi, la succion exercée par les unités de maçonnerie poreuses peut avoir 
des effets bénéfiques. Si elle peut être trop importante en été, elle peut être adéquate 
en hiver en réduisant la teneur en eau d'un mortier à un niveau favorable pendant la 
période relativement courte précédant le gel. Les problèmes les plus sérieux qui découlent 
de l'exécution de maçonnerie par temps froids résultent de la congélation de l'eau. Prévoir 
un abri chauffé ou des éléments secs avec un mortier chaud, ou utiliser un mortier à 
haute résistance initiale sont des mesures importantes pour éviter les problèmes reliés à la 
construction par temps froid. 
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B.2.5 L'entretien de l'ouvrage 
Un bon programme d'entretien est important pour conserver l'étanchéité des ouvrages 
de maçonnerie [Crooks et Herget, 1990]. En effet, effectuer périodiquement des visites 
détaillées des ouvrages permet de déceler les problèmes rapidement et d'éviter d'avoir à 
effectuer des réparations qui peuvent être coûteuses [Brigaux, 1973). 
B.3 Les techniques de réparation des mortiers 
Une fois que la ou les déficiences sont identifiées, une méthode de réparation peut être 
choisie en fonction de son rapport coût/bénéfice [Crooks et Herget, 1990]. Cependant, 
même la meilleure réparation ne vaudra jamais une bonne mise en oeuvre initiale. Et, à 
long terme, si certaines méthodes de réparation éliminent le problème ou l'atténuent, il y 
en a qui causent des problèmes supplémentaires. 
Les techniques de réparation des mortiers peuvent se diviser en trois catégories soit : les 
techniques de nettoyage, les techniques d'étanchéisation et les techniques de remise en 
état. 
Au niveau des techniques de nettoyage, il en existe plusieurs. D'après Brigaux (1973), il y a 
le brossage à sec ou à l'eau, le lavage à l'eau sous pression, le jet de sable à sec ou à l'eau, le 
grattage à vif, le nettoyage à la vapeur, les décapants et le nettoyage à l'acide. Cependant, 
comme le mentionne Tomassetti (1990), un mauvais choix ou une mauvaise application de 
technique de nettoyage peut causer une détérioration prématurée du mortier, des brûlures 
d'acide, des résidus et d'autres problèmes. 
Au niveau des techniques d'étanchéisation, elles consistent généralement à appliquer un 
matériel imperméable ou hydrofuge pour traiter la surface de l'ouvrage [Brigaux, 1973; 
Crooks et Herget, 1990; Tomassetti, 1990]. 
Au niveau des techniques de remise en état, elles vont de l'aération au rejointoiement4 (tuck 
pointing) en passant par la réhumidification après la mise en place dans le cas du séchage 
prématuré du mortier en raison d'une succion trop importante des unités de maçonnerie 
[Crooks et Herget, 1990; Tomassetti, 1990]. 
Et si le mortier est vraiment trop dégradé, l'enlèvement complet et le remplacement s'im-
posent [Crooks et Herget, 1990]. 
4Le rejointoiement consiste à refaire le joint de mortier après avoir enlevé le mortier déficient. Le 
mortier à utiliser doit être de la même composition que le mortier original ou plus faible [ASTM, 2010b]. 
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Cette annexe présente quelques photos prises lors de la construction du montage expéri-
mental. 
Figure C.l Construction de la fondation du cadre du montage expérimental. 
Photo prise le 24 mars 2011. 
Figure C.2 Installation des colonnes du cadre du montage expérimental. Photo 
prise le 24 mars 2011. 
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Figure C.3 Préparation de la poutre, avec les cornières pour les connexions et 
le système de guidage. Photo prise le 25 mars 2011. 
Figure C.4 Constatation d'un espace entre la poutre et la colonne et d'un 
défaut de verticalité des colonnes. Photo prise le 25 mars 2011. 
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Figure C.5 Fin de la construction du cadre après l'installation de cales sous les 
colonnes. Photo prise le 29 mars 2011. 
Figure C.6 Préparation du mortier. Photo prise le 9 avril 2011. 
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Figure C.7 Début de la construction du mur de maçonnerie du montage expé-
rimental. Photo prise le 9 avril 2011. 
Figure C.8 Pose du mortier sur le dessus des tuiles structurales; Photo prise le 
9 avril 2011. 
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Figure C.9 Pose du mortier sur la section transversale des tuiles structurales. 
Photo prise le 9 avril 2011. 
Figure C.10 Dispositif d'enlignement des tuiles. Photo prise le -9 avril 2011. 
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Figure C.ll Fin de la construction du mur de maçonnerie. Photo prise le 
9 avril 2011. 
Figure C.12 Montage expérimental terminé. Photo prise le 11 avril 2011. 
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Cette annexe présente le macro-modèle développé par Crisafulli pour l'analyse des struc-
tures de cadre avec mur de remplissage de maçonnerie. Avec cet élément, le mur de rem-
plissage est modélisé à l'aide du concept de bielle équivalente. Le lecteur peut se référer 
à l'annexe E pour plus d'informations sur la modélisation par bielle équivalente. La géo-
métrie de l'élément et les relations d'hystérésis conçues par Crisafulli pour modéliser le 
comportement cyclique non linéaire en compression et le comportement en cisaillement de 
la maçonnerie sont présentées. Tous les paramètres impliqués dans la modélisation de cet 
élément sont expliqués brièvement avec les valeurs par défaut attribuées dans le logiciel 
SeismoStruct [SeismoSoft, 2006]. 
Le modèle est simple et est basé sur des considérations rationnelles des caractéristiques 
particulières de la maçonnerie et une représentation adéquate de la réponse d'hystérésis. 
Aussi, l'algorithme est assez général pour représenter le comportement de différents maté-
riaux fragiles et peut être modifié pour s'adapter à de nouveaux résultats expérimentaux. 
D.l La géométrie de l'élément de Crisafulli 
L'élément de maçonnerie créé par Crisafulli (1997) est un élément à quatre noeuds qui 
est connecté au cadre aux points de rencontre des colonnes et des poutres. À l'intérieur 
de l'élément, le' comportement en compression et le comportement en cisaillement sont 
considérés séparément. Pour plus d'informations sur la formulation interne de l'élément, 
tel que la matrice de rigidité et la matrice des forces nodales, le lecteur peut se référer à 
Crisafulli et Carr (2007). 
Cet élément est composé de six bielles pour mieux représenter les effets du mur de ma-
çonnerie sur le cadre et le comportement en cisaillement. Chaque direction diagonale est 
caractérisée par deux bielles parallèles, d'aire égale, qui reprennent les efforts axiaux entre 
les deux coins opposés de la diagonale et une bielle qui reprend le cisaillement entre le haut 
et le bas du mur de remplissage de maçonnerie. Cette dernière bielle est en fait un ressort 
qui agit seulement si la diagonale est en compression. Les principales caractéristiques de 
cet élément à quatre noeuds numérotés dans le sens contraire des aiguilles d'une montre 
sont présentées à la figure D.l pour les bielles en traction/compression et à la figure D.2 
pour les bielles en cisaillement. 
Dans le développement de l'élément, trois types de noeuds ont été utilisés. Lé premier est 
le noeud externe qui est connecté au reste de la structure. Le deuxième est le noeud interne 
qui situe le vrai point de contact entre le cadre et le mur de remplissage. Le troisième est 
le noeud fictif (dummy) qui vise à tenir compte de la longueur de contact z entre le cadre 
et le mur de remplissage. Plus précisément, l'espacement vertical entre le noeud interne 
et le noeud fictif est une fraction de la longueur de contact entre le cadre et le mur. Plus 
l'espace est important, plus le cadre avec mur de remplissage est flexible. Dans le calibrage 
de l'élément, des valeurs entre z/3 et zj2 ont semblé conduire à des résultats satisfaisants. 
La longueur de contact z se calcule avec l'équation (E.2). 
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Masotuy 
Extemalnode 
(3doQ 
Internai node 
(3 dof) 
Internai dummy 
node (2 dof) 
Figure D.l Les bielles en traction/compression de l'élément de Crisafulli 
(1997). 
Pour tenir compte de la fissuration de la maçonnerie et de la réduction de la longueur 
de contact entre le mur et le cadre, le modèle de l'élément suppose que l'aire de la bielle 
équivalente varie en fonction de la déformation axiale telle qu'illustrée à la figure D.3. 
Pour évaluer la rigidité en cisaillement Ka de l'élément, il est présumé que Ks est une 
fraction de la rigidité horizontale totale de la bielle équivalente de maçonnerie (équation 
D.l). Par conséquent, la rigidité axiale d'une bielle Ka est donnée par l'équation D.2. Bien 
que cette approche soit plus pratique que réaliste, elle mène à une valeur adéquate de la 
rigidité latérale du cadre avec mur de remplissage. 
Tyr AmsEm 2 a tr\ i \ Ks = 7,— cosz d (D.l) 
dm 
K = (1 - 7.)%^ (D-2) 2 dm 
D.l.l Les paramètres de la géométrie 
Il faut neuf paramètres pour caractériser la géométrie de l'élément maçonnerie. Une courte 
description de chaque paramètre avec la valeur par défaut attribuée par le logiciel Seis-
moStruct suit dans l'ordre de rencontre du logiciel. 
Épaisseur du mur de remplissage de maçonnerie ( t) : Comme son nom l'indique, ce para-
mètre représente l'épaisseur du mur de remplissage de maçonnerie. La valeur par défaut 
de ce paramètre est 50 mm. 
Déplacement relatif hors-plan causant la rupture : Ce paramètre dicte la désactivation 
de l'élément pour représenter un mécanisme de rupture hors-plan du mur de maçonnerie. 
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Figure D.2 Les bielles en cisaillement de l'élément de Crisafulli (1997). 
Ainsi, si le déplacement relatif du mur de remplissage (pas celui du cadre) atteint la valeur 
de ce paramètre, le mur ne contribue plus à la résistance et à la rigidité de la structure. 
La valeur par défaut de ce paramètre est 5 % de la hauteur du mur. 
Aire 1 de la bielle (v4i) : Ce paramètre définit l'aire initiale de la bielle équivalente comme 
étant le produit de l'épaisseur du mur t par la largeur équivalente de la bielle w. La valeur 
par défaut de ce paramètre est 0,03 m2. 
Aire 2 de la bielle (Ai) : Ce paramètre vise à prendre en compte le fait que la longueur 
de contact entre le cadre et le mur diminue due à la fissuration du mur de maçonnerie, 
affectant l'aire de la bielle équivalente. La valeur par défaut de ce paramètre est 40 % de 
Longueur de contact équivalente (hz) : Ce paramètre vise à prendre en compte la longueur 
de contact entre le cadre et le mur de maçonnerie. Ainsi, il détermine la distance entre les 
noeuds internes et fictifs. Par défaut, ce paramètre vaut 23% de la hauteur du mur. 
Décalage horizontal () : Ce paramètre représente la réduction de la largeur du mur due 
à la largeur des colonnes du cadre et vaut par défaut 2,4 % de la largeur du mur. 
Décalage vertical (Y^) : Ce paramètre représente la réduction de la hauteur du mur due à 
la hauteur de la poutre du cadre et vaut par défaut 10 % de la hauteur du mur. 
Proportion de la rigidité assignée au cisaillement (7a) : Comme son nom l'indique, ce 
paramètre représente la proportion de la rigidité du mur de maçonnerie qui doit être 
attribuée au ressort en cisaillement. Crisafulli suggère une valeur variant entre 0,5 et 0,75. 
Par défaut, ce paramètre vaut 20%. 
Poids spécifique (7) : Puisqu'aucun matériel n'est assigné à l'élément maçonnerie, le poids 
propre du mur de maçonnerie est défini via ce paramètre qui vaut 5kN/m3 par défaut. 
Ai. 
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Axial 
displacement, A„ 
Figure D.3 Relation entre l'aire et la déformation axiale de la bielle de maçon-
nerie [Crisafulli, 1997]. 
D.2 Comportement cyclique en compression 
Avec le macro-modèle de mur de remplissage de maçonnerie, Crisafulli (1997) a proposé 
une courbe contrainte-déformation pour représenter le comportement hystérétique de la 
maçonnerie sous un chargement axial. Les caractéristiques générales du modèle en question 
sont illustrées à la figure D.4. Le modèle êst assez général pour être facilement ajustable 
pour décrire le comportement de différents matériaux fragiles. 
Rute 
numbar 
Axial «tnin, c,» 
Figure D.4 Modèle pour le comportement cyclique en compression de la ma-
çonnerie [Crisafulli, 1997]. 
Le principal problême rencontré par Crisafulli concerne le manque de données expérimen-
tales pour caractériser le comportement cyclique de la maçonnerie. Il s'est donc inspiré du 
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béton (non armé) qui présente un comportement similaire à la maçonnerie puisque tous 
les deux sont des matériaux fragiles avec une très petite résistance en tension. 
D.2.1 Les règles définissant la réponse en compression 
Le modèle utilise six règles pour caractériser différents comportements pour le charge-
ment, déchargement et rechargement de la maçonnerie. Pour les courbes de déchargement-
rechargement, l'expression continue non-linéaire d'une courbe générale (coordonnées et 
pente connues aux extrémités) est utilisée. Toutes les règles dépendent de la déformation 
actuelle et de certains paramètres reliés à l'historique de comportement. Tous les calculs 
sont donc directs. Une courte description des règles suit. Pour plus de détails, le lecteur 
peut se référer à la section 7.2 de la thèse de Crisafulli (1997). 
La règle 1 permet de définir la courbe enveloppe qui est présumée indépendante de 
l'historique de chargement et qui coïncide approximativement avec la courbe contrainte-
déformation d'un chargement monotonique. Cette règle est basée sur l'expression proposée 
par Sargin, Ghosh et Handa en 1971, originalement pour le béton, avec la branche des-
cendante représentée par une courbe parabolique. 
La règle 2 permet de décrire, avec une courbure simple, le déchargement à partir de 
l'enveloppe jusqu'à une certaine déformation plastique (contrainte nulle) dont l'expression 
est adaptée du modèle présenté par Yankelevsky et Reinhardt en 1987 pour le béton non 
confiné. Le module tangent au début de la courbe de déchargement est considéré comme 
une proportion du module élastique alors qu'il est considéré comme fonction du module 
élastique à la fin du déchargement. Aussi, le module à la déformation plastique diminue 
avec l'augmentation de la déformation au début du déchargement. 
La règle 3 considère le c'as où aucune contrainte ne se développe dans la maçonnerie parce 
que les fissures ne sont pas refermées. Une fois que les fissures se referment, le rechargement 
suit la règle 4, mais avec une transition douce pour simuler le contact progressif. 
La règle 4 permet de décrire la première courbe de rechargement qui part de la déformation 
plastique jusqu'à un point d'inflexion. La contrainte à ce point d'inflexion est proportion-
nelle à la contrainte à la fin du rechargement. Pour ce qui est de la déformation et du 
module à ce point, ils sont en fonction de la déformation à un point intermédiaire, à une 
contrainte nulle. Le module tangent au point d'inflexion correspond à la pente entre le 
point intermédiaire et le point de déchargement. Le module tangent au début du rechar-
gement correspond à une proportion du module à la fin du déchargement. 
La règle 5 permet de décrire la deuxième courbe de rechargement qui part du point d'in-
flexion jusqu'à l'enveloppe à une déformation de rechargement qui est fonction de la dif-
férence entre les déformations du début du déchargement et du début du rechargement. 
La règle 6 permet de décrire le comportement en traction de la maçonnerie. La relation 
contrainte-déformation en traction est supposée linéaire. La résistance à la traction est 
présumée nulle lorsque la résistance à la traction a été atteinte dans un cycle précédent 
ou lorsque la déformation plastique est supérieure à la déformation correspondant à la 
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contrainte maximum. Aussi, l'historique de contraintes de compression produit une dégra-
dation de la résistance à la traction et du module élastique. 
Le modèle permet aussi la présence d'une courbe d'hystérésis à l'intérieur de l'enveloppe 
avec l'accumulation de dommages. Dans ce cas, le déchargement et rechargement se font 
selon une adaptation des règles 2, 4 et/ou 5. Le choix de la règle est fonction de la dé-
formation initiale et du nombre de cycles intérieurs. Il est à noter que la calibration des 
hystérésis internes a été faite avec des données expérimentales de cylindres de béton sous 
chargement cyclique en compression. 
D.2.2 Les paramètres du modèle de compression 
Dix-sept paramètres (propriétés et facteurs empiriques) doivent être définis pour carac-
tériser la courbe de réponse en compression de la maçonnerie. Pour chacun des facteurs 
empiriques, Crisfulli (1997) suggère des valeurs d'après les données expérimentales retrou-
vées dans la littérature. Voici une courte description pour chaque paramètre ainsi que la 
valeur par défaut attribuée par le logiciel SeimoStruct et les suggestions de Crisafulli au 
besoin. Il est à noter que l'ordre de présentation suit celui du logiciel. 
Précisons que les facteurs empiriques sont liés à la réponse pour un chargement cyclique et 
ont dont peu d'influence pour une analyse statique telle qu'une analyse de type pushover 
[Crisafulli, 1997; SeismoSoft, 2006]. 
Une étude de sensibilité réalisée par Smyrou et al. (2006) montre que les trois facteurs 
empiriques les plus importants pour la qualification de la capacité de dissipation d'énergie 
du mur de remplissage de maçonnerie durant une analyse cyclique/dynamique sont 7un, 
CX-eh Ct exl-
Module élastique (Em) : Ce paramètre représente la pente initiale de la courbe contrainte-
déformation. D'après Crisafulli, il peut être approximé comme 2 fois le produit de la 
résistance en compression /mg par la déformation à la contrainte maximale em. La valeur 
par défaut de ce paramètre vaut 1,6 GPa. 
Résistance en compression (fme) • Ce paramètre réfère à la capacité de la maçonnerie dans 
la direction des contraintes principales, laquelle est assumée coincider avec la diagonale ' 
qui lie deux coins opposés (inclinée à un angle 6 degrés par rapport à l'horizontale). La 
valeur par défaut de ce paramètre est 1 MPa. 
Résistance à la traction (/t) : Ce paramètre représente la résistance à la traction de la 
maçonnerie ou la résistance d'adhésion de l'interface entre le cadre et le mur de maçonnerie. 
Sans informations précises, la valeur de ce paramètre peut être considérée comme nulle. 
Par défaut, ce paramètre vaut 0 MPa. 
Déformation à la contrainte maximale (em).: Comme son nom l'indique, ce paramètre 
représente la déformation à la contrainte maximale et influence, via la modification de la 
rigidité sécante, la branche ascendante de la courbe contrainte-déformation de la maçon-
nerie. D'après Crisafulli, ce paramètre devrait varier entre 0,002 et 0,005. Toutefois, la 
valeur par défaut de 0,0012 mm/mm est utilisée. 
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Déformation ultime (e„/t) : Ce paramètre est utilisé pour contrôler la branche descendante 
de la courbe contrainte-déformation de la maçonnerie. Il peut être àpproximé comme 20 
fois la déformation à la contrainte maximum em. La valeur par défaut de ce paramètre est 
0,024 mm/mm. 
Déformation de fermeture (ea) : Ce paramètre définit la déformation à laquelle les fissures 
se ferment partiellement, permettant aux contraintes de compression de se développer. 
D'après Crisafulli, des valeurs variant entre 0 et 0,003 ont mené à une bonne comparaison 
avec des résultats expérimentaux. Par défaut, la valeur de ce paramètre est 0,004 mm/mm. 
Déformation de réduction d'aire (ej) : Ce paramètre réfère à la déformation à laquelle l'aire 
de la bielle commence à diminuer. Si aucune information n'est disponible, ce paramètre 
peut être àpproximé par le dixième du produit de la déformation à la contrainte maximale 
em par la longueur de la diagonale dm. Par défaut, ce paramètre vaut 0,0006 mm/mm. 
Déformation d'aire résiduelle (ti) '• Ce paramètre réfère à la déformation à laquelle l'aire de 
la bielle cesse de varier. D'après Crisafulli, à défaut de plus d'informations, ce paramètre 
peut être àpproximé par la demie du produit de la déformation à la contrainte maximale 
em par la longueur de la diagonale dm. Par défaut, ce paramètre vaut 0,001 mm/mm. 
Facteur de rigidité de déchargement (7un) : Ce paramètre empirique est utilisé pour dé-
finir le module de rigidité de déchargement comme étant une proportion du module de 
chargement initial. D'après Crisafulli, ce paramètre vaut généralement entre 1,5 et 2,5. 
Par défaut, il vaut 1,5. 
Facteur de déformation de rechargement (are) : Ce paramètre empirique est employé pour 
prédire la déformation à laquelle la courbe atteint l'enveloppe après un déchargement. 
D'après Crisafulli, ce paramètre vaut généralement entre 0,2 et 0,4, mais une valeur aussi 
élevée que 1,5 a déjà été utilisée avec de bons résultats. Par défaut, il vaut 0,2. 
Facteur de déformation d'inflexion (a^) : Ce paramètre empirique est utilisé pour calculer 
la déformation à laquelle la courbe de rechargement devrait présenter un point d'inflexion. 
Crisafulli suggère une valeur variant entre 0,3 et 0,6. La valeur par défaut est de 0,7. 
Facteur de déformation de déchargement complet (/3a) : Ce paramètre empirique est utilisé 
pour définir la déformation plastique après un déchargement complet. Crisafulli suggère 
une valeur variant entre 1,5 et 2. Par défaut, ce paramètre vaut 1,5. 
Facteur de contrainte d'inflexion (0ch) '• Ce paramètre empirique est employé pour calculer 
la contrainte à laquelle la courbe de rechargement devrait présenter un point d'inflexion. 
Crisafulli suggère une valeur variant entre 0,6 et 0,7. La valeur par défaut de ce paramètre 
est 0,9. 
Facteur de rigidité à contrainte nulle (jpiu) '• Ce paramètre empirique est utilisé pour définir 
la rigidité à une contrainte nulle après un déchargement complet comme étant fonction du 
module élastique initial. Crisafulli suggère une valeur variant entre 0,5 et 0,7. La valeur 
par défaut est 1. 
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Facteur de rigidité de rechargement (7p/r) : Ce paramètre empirique est utilisé pour définir 
le module de rigidité de rechargement après un chargement complet comme étant une 
proportion du module de déchargement. Crisafulli suggère une valeur variant entre 1,1 et 
1,5. La valeur par défaut est 1,5. 
Facteur de rigidité plastique de déchargement (exi) : Ce paramètre empirique est employé 
pour définir le module tangent de déchargement (fonction du module de chargement) 
correspondant à une déformation plastique. Crisafulli suggère une valeur variant entre 1,5 
et 2. Par défaut, ce facteur vaut 3. 
Facteur de déformation de cycle répété (ex2) : Ce paramètre empirique est utilisé pour cal-
culer la déformation à atteindre sur l'enveloppe après un cycle à l'intérieur de l'enveloppe. 
Crisafulli suggère une valeur variant entre 1 et 1,5. Ce paramètre vaut 1,4 par défaut. 
D.3 Comportement cyclique en cisaillement 
Avec le macro-modèle de mur de remplissage de maçonnerie, Crisafulli (1997) a proposé 
une courbe contrainte-déformation pour représenter le comportement hystérétique de la 
maçonnerie sous un chargement en cisaillement. Les caractéristiques générales du modèle 
en question sont illustrées à la figure D.5. Ce modèle est simple en comparaison de celui 
pour le comportement en compression. 
* 
-w 
Shear straln, y 
Figure D.5 Modèle pour le comportement cyclique en cisaillement de la ma-
çonnerie [Crisafulli, 1997]. 
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Les règles définissant la réponse en cisaillement 
Le modèle utilise deux règles pour caractériser différents comportements pour le charge-
ment, déchargement, rechargement et glissement de la maçonnerie. En voici une courte 
description. Pour plus de détails, le lecteur peut se référer à la section 7.3 de la thèse de 
Crisafulli (1997). 
La règle 1 permet de décrire la réponse élastique des joints quand la résistance en cisaille-
ment n'est pas atteinte. Cette résistance est évaluée suivant un mécanisme d'adhésion-
friction où la résistance d'adhésion est combinée à la résistance à la friction entre le mortier 
et les unités de maçonnerie. Il est à noter que la contrainte de cisaillement est directement 
proportionnelle à la contrainte en compression de la maçonnerie, mais que cet aspect n'a 
pas été considéré dans le traçage de la figure D.5. La règle 1 décrit aussi le déchargement 
et le rechargement après la rupture d'adhésion. 
La règle 2 permet de décrire le mécanisme de glissement entre deux parties du mur de 
maçonnerie lorsque l'adhésion entre le mortier et la maçonnerie est brisée et que des fissures 
se forment dans la région affectée. 
D.3.2 Les paramètres du modèle de cisaillement 
Quatre paramètres (propriétés et facteur empirique) doivent être définis pour caractériser 
la courbe de réponse en cisaillement de la maçonnerie. Voici une courte description pour 
chaque paramètre ainsi que la valeur par défaut attribuée par le logiciel SeimoStruct et 
les suggestions de Crisafulli au besoin, dans l'ordre de présentation du logiciel. 
Résistance d'adhésion en cisaillement (ro) : Ce paramètre vaut 0,3 MPa par défaut. 
Coefficient de friction ( f i )  :  Ce paramètre vaut 0,7 par défaut. 
Résistance maximale en cisaillement (r,^) : Ce paramètre représente la plus grande 
contrainte de cisaillement que peut mobiliser le mur de remplissage de maçonnerie se-
lon le mécanisme de rupture développé. Une valeur de 0,6 MPa est utilisée par défaut. 
Facteur de réduction du cisaillement (c*s) : Ce paramètre empirique représente le rapport 
entre la contrainte de cisaillement maximale et la contrainte moyenne le long de la section 
horizontale du mur de maçonnerie. Crisafulli suggère une valeur variant entre 1,40 et 1,65. 
Une valeur de 1,5 est attribuée par défaut à ce facteur. 
D.4 Limitations de l'élément 
Les principales limitations de cet élément résultent de sa simplicité [Crisafulli, 1997]. 
D'abord, seulement certains modes de ruptures peuvent être représentés. Ainsi, les mé-
canismes de glissement, de traction diagonale, de même que l'écrasement de la maçonne-
rie ne peuvent être reproduits entièrement. Ensuite, puisque l'élément est connecté aux 
connexions des poutres et des colonnes du cadre, il n'est pas capable de prédire adéqua-
tement les moments de flexion et les efforts de cisaillement dans le cadre. Pour la même 
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raison, il ne peut pas non plus considérer directement la possible rotule plastique le long 
des colonnes ou la rupture en cisaillement des colonnes de béton armé. Finalement, l'effet 
des ouvertures dans le mur de remplissage n'est pas pris en compte. 
D.5 Comparaison avec des données expérimentales 
Avant de proposer son modèle, Crisafulli (1997) a bien évidemment fait quelques vérifica-
tions qui sont d'ailleurs rapportées dans sa thèse. Il a démontré que la réponse cyclique 
expérimentale de cadres avec murs de remplissage pouvait être correctement décrite avec 
des résultats théoriques obtenus à partir du modèle proposé. Cependant, Crisafulli souligne 
que ce résultat a nécessité un fin réglage du modèle analytique qui a été atteint après plu-
sieurs ajustements. Il indique aussi que la prédiction de la réponse cyclique expérimentale 
est toujours une tâche difficile. 
Depuis l'implantation de l'élément de Crisafulli dans les logiciels RUAUMOKO et Seis-
moStruct, peu de références ont été publiées dans la littérature avec comparaison des 
réponses expérimentales et numériques pour des murs de remplissage. À vrai dire, seule-
ment deux références ont été trouvées par l'auteure, soit un article de conférence [Smyrou 
et al., 2006] et un mémoire de 46 pages [Ali, 2009]. 
Si d'un côté comme de l'autre les valeurs attribuées aux différents paramètres du modèle 
de Crisafulli sont données, il est précisé par Ali que la réponse numérique a été calibrée 
avec la réponse expérimentale en modifiant les valeurs des paramètres par essai et er-
reur. Pour Smyrou et al., la conclusion est que le modèle donne une relativement bonne 
précision des valeurs maximales de cisaillement à la base d'un essai pseudo-dynamique, 
graphiques et pourcentage d'erreur à l'appui. Pour Ali, la conclusion est que la réponse 
numérique des déplacements en fonction du temps est en bon accord avec les résultats 
d'un essai dynamique sur table sismique, sur un bâtiment à échelle réduite. À l'appui est 
donnée une comparaison de la première période de vibration dans les deux directions, avec 
une bonne différence dans une des deux directions, et un graphique comparatif de l'his-
torique, de déplacement pour une colonne, sans plus de discussion. Notons que même si 
les deux dernières références ont fourni un graphique comparatif, celui de Ali montre une 
superposition de tracés beaucoup moins évidente à admettre que celui de Smyrou et al.. 
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Cette annexe présente la base de la modélisation par bielle équivalente utilisée pour ana-
lyser les murs de remplissage de maçonnerie. Toutefois, la revue des relations analytiques 
et empiriques proposées pour prédire la capacité et la rigidité des cadres avec murs de 
remplissage de maçonnerie est hors du cadre de cette revue de littérature. 
Polyakov (1960) a été dans les premiers à démontrer expérimentalement que l'interaction 
entre un cadre et son mur de remplissage après la séparation du mur est approximativement 
équivalente à un cadre avec une diagonale en compression. Il est maintenant reconnu qu'un 
cadre avec un mur de remplissage de maçonnerie soumis à un chargement horizontal dans 
le plan peut être modélisé comme l'équivalent d'un cadre contreventé où la diagonale 
en compression est connectée par des rotules aux coins du cadre. Une représentation du 
modèle de bielle équivalente est fournie â la figure E.l. 
Figure E.l Modélisation d'un cadre avec mur de remplissage soumis à un char-
gement horizontal par un cadre avec une bielle diagonale en compression [adapté 
de StaffordSmith, 1962]. 
Pour des raisons de continuité et de compréhension, la notation utilisée dans cette section 
correspond à celle utilisée par Crisafulli dans son élément de maçonnerie présenté à l'annexe 
D. La figure E.2 montre la notation de base relative à la géométrie du modèle de bielle 
équivalente. 
Une des hypothèses de ce modèle simple est que la bielle est active uniquement en com-
pression. Cette supposition se base sur le fait que la résistance d'adhésion à l'interface 
mur/cadre et la résistance à la traction de la maçonnerie sont faibles. Évidemment, cette 
hypothèse perd de sa validité dans le cas où des connecteurs en cisaillement sont à l'inter-
face ou si la maçonnerie est armée [Crisafulli, 1997J. 
À la même époque que les découvertes de Polyakov, Stafford Smith (1962) travaillait 
justement à partir de l'hypothèse qu'un cadre avec mur de remplissage se comporte ap-
proximativement comme un cadre avec une diagonale en compression. Avec des essais 
expérimentaux sur des murs de mortier chargés diagonalement, il a constaté que la lar-
geur effective w du mur varie entre 0,25 dm et 0,1 dm pour des rapports longueur/hauteur 
respectifs de 1 et 5. 
Stafford Smith (1966) a poursuivi ses essais expérimentaux sur un mur de mortier carré 
dans un cadre fait de barres d'acier soudées. Il a fait varier l'épaisseur des sections des 
barres d'acier pour voir l'influence de la rigidité du cadre. Il a fait trois constatations 
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Figure E.2 Notation relative au modèle de bielle équivalente [Crisafulli, 1997]. 
d'importance. D'abord, plus les barres du cadre sont épaisses (plus le cadre est rigide), plus 
la longueur de contact observée après séparation est grande. Ensuite, le système complet 
(cadre et mur) est toujours plus rigide que le cadre seul. Finalement, l'augmentation 
de rigidité du système complet est plus grande que la rigidité additionnelle du cadre 
seulement. Il en est venu à la conclusion que cette augmentation de rigidité du système 
complet pourrait être expliquée par la réaction du cadre sur une certaine longueur de 
contact z avec le mur. 
Comprenant que l'interaction entre le cadre et le mur de remplissage est importante dans 
la réponse du système (rigidité, résistance), Stafford Smith (1966; 1969) a eu l'idée d'exa-
miner le problème en termes de propriétés relatives. Il a donc proposé un paramètre sans 
dimensions, similaire à celui utilisé dans la théorie des poutres sur fondation élastique, qui 
représente la rigidité relative du mur de remplissage par rapport au cadre. Ce paramètre 
est donné par l'équation (E.l) où E correspond au module d'Young, I est l'inertie, h la 
hauteur, t l'épaisseur du mur et 9 l'inclinaison de la diagonale par rapport à l'horizontale. 
Les indices m et c font respectivement référence aux propriétés du mur et de la colonne 
du cadre. Des essais ont permis d'établir que la variation de la rigidité de la poutre du 
cadre a peu d'influence sur le comportement de la structure [Stafford Smith et Carter, 
1969]. Une petite valeur de À/, signifie que le cadre est plus rigide relativement au mur de 
remplissage. 
u 4/Emtsin 29 ( N 
A» " 'VlËcZÂT (E1) 
La pertinence du paramètre de rigidité relative de Stafford Smith (1966; 1969) a évolué 
avec les analyses théoriques pour déterminer la longueur de contact z entre le cadre et le 
mur. En comparant les résultats théoriques d'une distribution triangulaire et parabolique 
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de la réaction du cadre sur le mur et ses résultats expérimentaux, il en est venu à proposer 
une relation adaptée de celle pour la longueur de contact d'une poutre libre sur une 
fondation élastique, sujette à une charge concentrée. La longueur de contact z peut donc 
être approximée avec l'équation (E.2). Toutefois, Crisafulli (1997) ajoute dans sa revue 
de littérature que la validité de cette équation pour les structures de cadre avec mur de 
remplissage devrait être vérifiée avec des données expérimentales plus réalistes. 
2 = J\hkc (E2) 
En combinant l'expression de la longueur de contact z avec des analyses numériques, les 
déformations le long de la diagonale chargée peuvent être calculées via les contraintes. 
Stafford Smith (1966) a pu déduire une largeur w pour une bielle équivalente, de la même 
épaisseur et utilisant le même matériau que le mur de remplissage, d'une longueur dm 
correspondant à la diagonale du mur de remplissage. Par contre, il semblerait que la pré-
diction théorique de la largeur équivalente donne des valeurs supérieures à celles trouvées 
expérimentalement. En croisant ces données expérimentales avec d'autres travaux qu'ils 
ont effectués pour prédire la capacité de la maçonnerie, Stafford Smith et Carter (1969) 
en sont venus à présenter des graphiques utilisables avec leur méthode d'analyse. La pré-
sentation de cette méthode dépasse le cadre de cette revue de littérature. 
Avec le temps, plusieurs expressions ont été suggérées pour calculer la largeur w de la 
bielle équivalente comme une fonction d'une ou plusieurs propriétés du système de cadre 
avec mur de remplissage. Les plus connues sont celles de Holmes (équation (E.3), 1961, 
hypothèse par manque de données expérimentales), Mainstone (équation (E.4), 1971, basée 
sur des essais de petits cadres d'acier avec mur de remplissage de maçonnerie), Liauw et 
Kwan (équation (E.5), 1984, d'après l'analyse de résultats expérimentaux antérieurs sur 
des cadres d'acier avec mur de remplissage de mortier). 
w = if (E.3) 
if = 0,16 A^0'3 dm (E.4) 
0,95 hmcos d 
w= vrh (E-5) 
Crisafulli (1997) rapporte aussi dans sa revue de littérature que Decanini et Fantin ont 
proposé en 1986 une expression pour définir la largeur de la bielle équivalente en fonction 
du paramètre de rigidité relative de Stafford Smith, d'après leurs résultats expérimentaux. 
Contrairement aux autres, ils ont fait la distinction entre l'état fissuré, équation (E.6), et 
non fissuré de la maçonnerie, équation (E.7). La synthèse graphique des équations en ques-
tion, pour les exprimer sous forme de rapport des largeurs fissurées sur non fissurées, est 
illustrée à la figure E.3. On peut donc observer que la largeur w diminue significativement 
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après fissuration de la maçonnerie à une valeur variant entre 50% et 80% de la largeur 
initiale. La réduction est plus grande pour des valeurs élevées de A/, puisque l'influence du 
mur dans la réponse du système est plus importante. 
« r (^+0,010)^ 
u. (fissure) = |(2|j + 0i040K 
siAh, < 7,85 
siAh > 7,85 
(E.6) 
w (non fissuré) 
r f 0.748 
- I I #  
. -I- 0,085) d„ 
|s +0,130) d„ 
siA/, < 7,85 
siA/, > 7,85 
(E.7) 
0.9r 
n < « « 1 • 
0 2 4 6 8 10 
Lamda. n 
Figure E.3' Rapport de la largeur équivalente de la bielle de maçonnerie fissurée 
sur non fissurée. 
Plus tard, Paulay et Priestley (1992) ont souligné que, puisqu'une grande valeur de w 
entraîne une structure plus rigide et donc une réponse sismique potentiellement plus im-
portante, il est raisonnable de considérer une grande valeur de w pour l'analyse d'une 
structure de cadre avec mur de remplissage. En se basant sur les travaux de Stafford 
Smith, ils recommandent que l'équation (E.8) soit utilisée pour calculer une valeur conser-
vatrice de w. 
w = 0,25 dm (E.8) 
La figure E.4 fait la synthèse graphique des expressions mentionnées pour estimer la lar-
geur équivalente de la bielle. Notons que pour la relation de Liauw et Kwan, des valeurs 
de 6 correspondant à des rapports hauteur/largeur limites de 0,5 et 1,25 ont été utilisées. 
L'étude du graphique synthèse permet d'observer que plus le cadre est flexible (grande 
valeur de A/,), plus la largeur de la bielle équivalente (w/dm) diminue jusqu'à approxi-
mativement 10% de la longueur de la diagonale. Aussi, la recommandation de Paulay et 
Priestley correspond à une limite supérieure rarement dépassée par les expressions propo-
sées, sauf dans le cas d'un cadre très rigide par rapport au mur de remplissage avec A/, 
approximativement inférieur à 3. 
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Figure E.4 Variation du rapport w/dm en fonction du paramètre A/, pour le 
modèle de bielle équivalente. 
La principale lacune du modèle de bielle équivalente est qu'une seule bielle ne peut pas 
décrire correctement les efforts internes introduits dans les éléments du cadre. Avec le 
temps, des modifications ont été suggérées pour régler ce problème. La figure E.5 en illustre 
quelques-unes. D'un autre côté, même modifié, ce modèle ne peut décrire la réponse du 
système pour tous les modes de rupture possibles (ex. ruptures en cisaillement) [Crisafulli, 
1997]. 
Figure E.5 Quelques modifications du modèle de bielle diagonale proposées par 
Zarnié et TomazeviC (a) et Schmidt (b, c et d) [Crisafulli, 1997]. 
Un autre point par rapport à la modélisation par bielle équivalente concerne la variation du 
module élastique de la maçonnerie qui diminue de façon importante avec l'augmentation de 
contrainte et la fissuration de la maçonnerie. Cette variation a pour effet de faire diminuer 
la longueur de contact et la largeur effective de la bielle [Stafford Smith et Carter, 1969]. 
\ ; 
\ \ 
\ v \ 
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** - «i U'i' 
" * • m m 
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